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Le but de la thèse est d’élaborer une méthodologie de diagnostic structurel des monuments 
historiques en maçonnerie de pierre. Elle se concentre sur les édifices gothiques comportant des 
voûtes à croisées d’ogives. La bibliothèque du CNAM à Paris, chef d’œuvre de l’architecture 
gothique datant du 13è siècle, constitue un cas d’étude idéal pour valider la démarche proposée. 
Cet édifice présente des pathologies dont il convient de déterminer l’origine. Le but final est 
d’estimer la marge de sécurité de la construction vis-à-vis de la ruine.  
Après une recherche en archives, une campagne d’investigations est menée sur l’édifice. 
Elle comprend une campagne d’essais destructifs et non-destructifs, ainsi qu’une reconnaissance 
des désordres présents sur l’ouvrage. A l’issue de ces premières recherches, les causes 
potentielles de désordres sont listées et analysées.  
Dans un second temps, la recherche est portée sur le comportement mécanique des 
maçonneries. Le caractère hétérogène de la maçonnerie conduit à considérer ce matériau à 
différentes échelles. A l’échelle « micro », les pierres et le mortier sont étudiés séparément. Les 
caractéristiques des calcaires sont obtenues à partir de méthodes ultrasoniques. Un modèle 
d’endommagement orthotrope est développé et amélioré pour s’adapter spécifiquement aux 
maçonneries de pierres de taille. Pour réaliser l’analyse structurelle (échelle « macro »), une 
procédure d’homogénéisation est ensuite développée.  
Sur la base des résultats de ces deux premières étapes, une étude de la structure de la 
bibliothèque du CNAM de Paris est menée. Un critère de rupture en compression est proposé en 
respectant la logique des normes internationales. Il introduit un coefficient de sécurité partielle 
et un coefficient dit « de fonctionnement » spécialement créés pour l’étude des structures 
maçonnées anciennes et adaptables à tout type de sollicitations. L’analyse globale d’une travée 
de l’édifice est présentée. Le phasage constructif et l’histoire de chargement des murs et des 
voûtes sont simulés. La comparaison du schéma de fissuration observé sur site avec le profil de 
fissuration déterminé par le calcul fournit une estimation de l’état de contrainte actuel de 
l’édifice. La marge de sécurité vis-à-vis de la ruine de la structure est alors déduite. Enfin, une 













































Le patrimoine architectural français recense environ 45 000 édifices classés et inscrits au 
titre des monuments historiques. La préservation de ces ouvrages constitue un enjeu culturel, 
économique, scientifique, et sociétal majeur. Beaucoup de ces monuments historiques 
accueillent aujourd’hui du public : lieux de cultes,  musées, salles de concert, par exemple. Il 
apparait indispensable de s’assurer de leur stabilité structurelle. Pour conserver et pérenniser 
cette richesse, les maîtres d’ouvrages, qu’ils soient publics ou privés, font appel à des équipes 
pluridisciplinaires composées généralement d’architectes et d’ingénieurs. 
Sollicité à de nombreuses reprises pour effectuer le diagnostic structurel d’églises, de 
monastères et de cathédrales, et conscient de l’absence d’outils d’expertises efficaces, 
l’entreprise GINGER CEBTP s’est rapprochée du Laboratoire Matériaux et Durabilité des 
Constructions de Toulouse (LMDC), déjà expérimenté dans l’étude des structures maçonnées 
neuves et anciennes. La présente thèse s’inscrit donc dans ce contexte de réhabilitation des 
édifices anciens en maçonnerie.  
L’objectif est de développer une méthode d’expertise complète afin de fournir un outil 
d’aide au diagnostic et d’aide à la décision pour le maître d’ouvrage, en matière de conservation 
et rénovation des monuments anciens. A l’issue de ce travail, la méthodologie se devra d’estimer 
la marge de sécurité de l’édifice vis-à-vis de sa ruine. Il ne s’agit donc pas de s’intéresser 
uniquement au comportement mécanique de la maçonnerie, ou de se consacrer exclusivement 
au développement des méthodes d’auscultation des  édifices anciens. Nous avons pris le parti de 
développer une méthode globale et pluridisciplinaire. 
(a)              (b) 
Figure-1: la bibliothèque du CNAM : (a) vue extérieure, (b) vue intérieure. 
La validation de la démarche s’appuiera sur un cas d’étude concret : la bibliothèque du 
CNAM. Cet édifice parisien datant du 12ème siècle constitue un chef d’œuvre de l’architecture 
gothique qu’il convient de préserver avec beaucoup d’attention (Figure-1). Le monument 
présente des voûtes à croisée d’ogive, élément structurel typique de cette période architecturale. 
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En 2006, il a été observé la chute de mortier de chaux au niveau des voûtes. Le maître d’ouvrage 
s’est alors questionné quant à la sécurité des personnes et notamment des étudiants du 
Conservatoire National des Arts et Métiers qui viennent chaque jour travailler dans cette 
magnifique salle de lecture. Il conviendra de répondre à cette question tout en gardant à l’esprit 
que la méthode développée  doit être extrapolable à d’autres ouvrages anciens. 
La méthodologie proposée va se décomposer en trois phases principales : un bilan de 
l’ouvrage (Partie II), le choix d’un modèle matériau (partie III), et l’analyse à l’échelle 
structurelle (partie IV). 
Le bilan de l’ouvrage (partie II) va s’attacher, dans un premier temps, à répertorier les 
dommages. Quel est l’influence de ces dommages (fissuration, dévers) sur le comportement 
structurel global de l’édifice ? Quelles informations intéressantes pouvons-nous soutirer de 
l’observation de ces dommages ?  Nous aborderons ces problématiques dans la suite de ces 
travaux. Par ailleurs, l’édifice est chargé d’une histoire parfois tourmentée qu’il convient de bien 
considérer. De sa construction jusqu’aujourd’hui, le monument a subi pendant 8 siècles de 
nombreuses rénovations, modifications. La manière dont cette histoire peut être appréhendée et 
la conséquence de cette histoire sur le comportement actuel de la structure sont des questions 
auxquelles nous allons répondre dans ces travaux. Enfin, le bilan de l’ouvrage devra s’attacher à 
évaluer la géométrie, les liaisons et connexions entres les différents éléments de la structure, la 
composition des maçonneries. Les différentes parties sont généralement non homogènes et 
présentent diverses épaisseurs, remplissages, matériaux, cavités et inclusions de métal. Ces 
données contribuent au réalisme de la modélisation structurelle. Les éléments structurels tels 
que la voûte à croisée d'ogive incluent des éléments poutre (nervures) et des éléments coques 
(panneaux). La complexité géométrique tridimensionnelle de ce type de structure rend l’étude 
délicate. Comment obtenir ces données essentielles sachant qu’il n’existe aucun plan datant de 
l’époque de la construction ? Nous étudierons ces questions dans la partie II. 
Dans un second temps, la recherche se tourne vers les matériaux historiques. La 
maçonnerie est caractérisée par son comportement non linéaire, hétérogène et anisotrope. Bien 
que de nombreuses recherches aient été réalisées sur les lois de comportement des maçonneries 
anciennes, leur détermination reste encore un défi. La maçonnerie gothique est généralement 
constituée de blocs calcaires liaisonnés par des joints minces de mortier de chaux. Ces matériaux 
sont naturels. On imagine bien que le comportement global de la maçonnerie va dépendre de 
l’agencement des éléments mais aussi des caractéristiques mécaniques de chacun de ses 
constituants. Comment obtenir les caractéristiques mécaniques des matériaux âgés de plus de 8 
siècles  en place sur l’édifice en évitant autant que possible les essais destructifs ? Quelle est 
l’influence du joint de mortier sur le comportement global de la maçonnerie ? Comment gérer 
l’aspect multi-échelles ? Quels sont les modes de rupture de ce matériau composite ? La partie III 
de ce manuscrit proposera des éléments de réponse à ces questions. 
Enfin la dernière étape de la méthodologie (partie IV) se consacre à l’analyse structurelle 
détaillée de l’ouvrage. L’objectif est ici d’aboutir à un outil informatique utilisant la méthode des 
éléments finis, permettant de simuler le comportement mécanique des structures anciennes en 
maçonnerie telles que les édifices de type gothique. Le calcul devra permettre de simuler 
l’histoire de l’ouvrage afin de retrouver les désordres constatés sur site et de les considérer dans 
la modélisation. Puis on s’intéressera au mode de ruine et à ce qui pourrait la provoquer. De 
façon standard, la marge de sécurité d’une construction est calculée en comparant le chargement 
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réel au chargement qui conduirait à la rupture. Hors ici, le chargement ne varie pas : le poids 
propre de la voûte reste constant depuis le début de la vie de l’édifice. Quels sont alors les 
mécanismes pouvant conduire à la ruine du monument et comment définir la marge de sécurité 
vis-à-vis de ces mécanismes ? Ces questions seront abordées dans la dernière partie. 
Avant de développer cette méthode de diagnostic structurel, nous allons commencer par  
dresser un état de l’art des travaux réalisés dans les multiples domaines touchés par cette 
recherche, en particulier : les principes constructifs de l’architecture gothique, les moyens 
d’investigation sur site et le comportement mécanique de la maçonnerie. La première partie est 
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Partie I ETUDE BIBLIOGRAPHIQUE 
 
L’étude bibliographique se décompose en trois chapitres principaux. Le premier chapitre 
(§I.1) est consacré à l’architecture gothique. Après un rappel du contexte historique, nous 
verrons comment les motivations techniques et religieuses ont conduit à des innovations 
constructives majeures apparues au cours de la période gothique. La voûte à croisée d’ogives est 
par ailleurs l’une de ces innovations. Nous présenterons donc les principes de construction des 
édifices gothiques et nous nous attacherons au cas de la voûte à croisée d’ogive. 
Le deuxième chapitre (§ I.2) expose les différentes méthodes d’investigations destructives 
et non destructives appliquées aux monuments historiques.  
Enfin, le troisième chapitre (§ I.3) s’intéresse à la mécanique des maçonneries. Nous 
verrons que ce matériau hétérogène peut s’étudier à différentes échelles : celle des constituants, 
celle du matériau maçonnerie et celle de la structure. Le chapitre est ainsi subdivisé en trois sous 
chapitres correspondant à ces trois approches. Dans chaque sous chapitre, il est présenté en 
premier lieu le comportement mécanique de la maçonnerie à l’échelle considérée puis les 
différents modèles utilisés pour simuler ce comportement. 
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I.1 L’ARCHITECTURE GOTHIQUE 
Après un bref rappel du contexte historique de l’apparition de l’architecture gothique, nous 
verrons les éléments qui ont conduit à l’apparition de la voûte à croisée d’ogive. Puis, nous 
rassemblerons les connaissances sur les principes constructifs utilisés pour bâtir les édifices 
gothiques. La compréhension structurelle d’un monument historique nécessite la connaissance 
des techniques constructives employées à l’époque de la construction. Ces techniques, et 
notamment le phasage de construction, ont conditionné l’histoire du chargement de l’édifice et 
de ses contraintes tout au long de sa vie.  
I.1.1 CONTEXTE HISTORIQUE 
La voûte à croisée d’ogive est apparue dans le bassin parisien au début du 12è siècle 
environ [Viollet-le-Duc, 1859], [Abraham, 1934]. Elle constitue, avec l’apparition des arcs-
boutants, la majeure innovation de l’art gothique. Cette évolution architecturale fut motivée 
dans un premier temps par la volonté d’amener la lumière (symbole de divinité) au sein des 
édifices religieux et la volonté d’élever les édifices de plus en plus haut. L’apparition des 
techniques architecturales gothiques est aussi le fruit de facteurs d’ordre économique. 
L’architecte gothique a en effet cherché à alléger les constructions pour diminuer les ressources 
matérielles, de matières premières et humaines. 
I.1.2 EVOLUTION DES TECHNIQUES ARCHITECTURALES 
RELIGIEUSES : DE LA BASILIQUE ROMAINE A L’ARCHITECTURE 
GOTHIQUE 
La basilique romaine, bâtiment civil, est selon Choisy le modèle initial des édifices religieux 
chrétiens [Choisy, 1899]. Elle est composée d’une nef principale et de deux bas-côtés. Elle est 
recouverte par une toiture de faible pente. La première basilique romaine date de l’an 180 avant 
notre ère. Deux types de basiliques sont distingués : la basilique présentant une toiture unique 
recouvrant l’ensemble de l’édifice et celles donc les toitures des bas-côtés sont abaissées (Figure 
I.1-1).  
 
Figure I.1-1: Coupes de Basiliques Romaines [Choisy, 1899] 
Remarquons que le désavantage de la structure en bois est leur faible comportement au feu 
au regard de la maçonnerie. Les charpentes sont directement exposées aux risques d’incendies 
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mettant en péril l’édifice. Les poutres incandescentes s’effondrent au sol mettant à risque le 
public. La solution constructive consistant à voûter en maçonnerie les travées des nefs donne la 
possibilité de cloisonner la charpente en bois du reste de l’édifice. C’est dans ce but que la voûte 
en berceau (en forme de demi-cercle) s’utilise abondamment pour couvrir les édifices religieux 
pendant la période romane (du début du XIème jusqu’à la seconde moitié du XIIème siècle).  
Heyman explique que les églises  sont alors protégées des intempéries par un double système de 
couverture interdépendant [Heyman, 1997] : la couverture extérieure (la charpente) protège la 
couverture intérieure (la voûte) des intempéries. En effet, une voûte soumise à son propre 
chargement se fissure et ne garantit donc pas l’étanchéité de l’édifice. De plus, le contact de l’eau 
sur la pierre engendre des risques de pathologies physico-chimiques réduisant les 
caractéristiques mécaniques de la maçonnerie. La charpente est protégée du feu grâce à la 
présence de la voûte. 
La disposition constructive voûtée induit cependant un désavantage majeur. La voûte 
exerce nécessairement une poussée oblique ⃗  qui est la résultante d’une action verticale 	⃗  
correspondant au poids propre de la voûte et d’une action horizontale 
⃗  appelée poussée au 
vide de la voûte (Figure I.1-2).  
 Figure I.1-2 : Réaction aux appuis d'une voûte en berceau 
La voûte romane en berceau (Figure I.1-3) exerce donc une poussée au vide répartie sur la 
longueur du mur d’appuis. La reprise de cette poussée est assurée par la mise en place de murs 
épais renforcés ponctuellement par la présence de contreforts (B). Il est constaté fréquemment 
la présence d’arcs doubleaux (E). Leur rôle structurel est discuté au cours du 20è siècle 
[Abraham, 1934] [Sabouret, 1934]. La voûte en berceau (D) ne travaille pas en flexion dans le 
sens longitudinal. Les doubleaux ne reprennent donc pas la totalité du poids propre du berceau 
mais seulement une bande transversale de faible longueur située autour de ces arcs. Les efforts 
linéaires de poussée de la voûte en berceau ne sont donc pas reportés sur les contreforts. Entre 
chaque arc-doubleau, le berceau se maintient. Il en serait de même avec l’absence des arcs 
doubleaux. Ces arcs auraient même tendance à apporter une surcharge au niveau des appuis 
ponctuels qui peut être reprise par la présence d’appuis plus épais (les contreforts). On peut 
donc être amené à penser que sans les arcs doubleaux, la voûte en berceau se maintiendrait et la 
présence des contreforts semblerait inutile [Abraham, 1934]. 
On remarque dans ce cas que le mur assure une fonction structurelle. Il assure la reprise de 
la poussée au vide des voûtes. C’est pourquoi les ouvertures réalisées dans les murs 
longitudinaux des églises romanes sont étroites. L’introduction de la lumière, symbole de 




⃗  ⃗  	⃗  

⃗  
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poussée au vide augmente nécessairement avec les dimensions de la voûte et le bras de levier du 
moment à la base du mur augmente proportionnellement avec cette hauteur. Cela implique une 
augmentation conséquente de l’épaisseur du mur et une grande quantité de matériaux devenant 
de plus en plus onéreux.  C’est dans ce contexte religieux, technique et économique que les 
bâtisseurs gothiques imaginèrent une architecture radicalement différente.  
Figure I.1-3 : Voûte romane en berceau  [Viollet-le-Duc, 1859] 
Afin de construire des édifices de plus grandes dimensions et recueillant plus de lumière, il 
fallut trouver un dispositif permettant de maitriser la poussée au vide exercée par les voûtes. La 
solution trouvée dans la réalisation d’une voûte sur quatre appuis ponctuels. Ainsi, l’ancêtre de 
la voûte gothique est la voûte d’arrête qui constitue la pénétration de deux demi-cylindres 
perpendiculaires. Cette solution a été apportée en réalité par les romains dans leurs salles à trois 
nefs [Choisy, 1899]. Ce dispositif fut mis en œuvre dans le but de voûter la croisée de deux nefs 
en berceau. La voûte d’arrête recouvre ainsi une surface carrée en reportant les charges sur ses 
quatre coins. Cependant, Halleux explique que l’appareillage, c’est-à-dire l’assemblage à joints 
minces de pierres taillées avec précision, de ce type de voûte est délicat [Halleux, 2003]. C’est 
pourquoi elles sont souvent réalisées en maçonneries grossièrement taillées noyées dans un 
bain de mortier. Si la voûte doit être réalisée en pierres appareillées apparentes, la taille des 
blocs au niveau des arêtes est délicate car le rayon de courbure des arrêtes n’est pas constant 
(l’intersection de deux cylindres donne une ellipse). Selon Acland, les connaissances en 
géométrie et en stéréotomie des bâtisseurs gothiques leur donnaient la possibilité de réaliser 
l’appareillage des arêtes d’une voûte à base carrée mais pas celui des voûtes à base 
rectangulaires (voûtes barlongues) [Acland, 1972]. La solution était donc selon lui de mettre en 
place les nervures au niveau des arrêtes afin de faciliter l’appareillage de ces dernières (Figure 
I.1-4). Cette figure indique deux liaisons possibles entre la nervure et les panneaux. Dans le cas 
(a), le panneau est simplement maçonné au-dessus de la nervure. Dans le cas (b), il y a 
pénétration de la nervure dans l’épaisseur du panneau. 
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 (a)    (b) 
Figure I.1-4 : La nervure, solution constructive facilitant l'appareillage des arrêtes [Acland, 1972] 
L’innovation ingénieuse des bâtisseurs du moyen-âge fut donc de conserver l’idée de la 
voûte d’arrête en remplaçant les arcs diagonaux elliptiques par des arcs diagonaux circulaires 
plus aisés à mettre en œuvre (Figure I.1-5). C’est ainsi qu’on constate à partir du milieu du 12è 
siècle l’apparition  de nervures diagonales circulaires appelées aujourd’hui croisée d’ogives (1). 
Les arcs doubleaux (2) perpendiculaires à l’axe de la nef et les arcs formerets (3) parallèles à 
celle-ci relient chaque coin adjacent de la surface recouverte. Les arcs d’ogives sont donc 
circulaires. Pour atteindre des hauteurs en clé équivalentes à celle de la clé d’ogive, les arcs 
formerets et doubleaux sont brisés, de sorte que les lignes de faitages s’approchent de 
l’horizontale. 
Figure I.1-5 : Voûte à croisée d'ogive, éléments et réaction aux appuis 
Les vides laissés entre les nervures sont couverts de panneaux de remplissage (4) en 
maçonnerie de petits appareils. On les appelle aussi voûtains. Les lits de pose de ces derniers 
sont en général parallèles aux lignes de faîtes. Dans cette disposition, on s’aperçoit que les 
réactions exercées par les voûtes sur leurs appuis ponctuels ont trois composantes (Figure 
I.1-5). La composante verticale 	⃗  est associée au poids propre de la voûte. En considérant 
uniquement le poids propre, et si les trames voisines sont identiques, la composante horizontale 
longitudinale 
⃗  (dans  l’axe de la nef) s’équilibre avec la composante identique de la croisée 
d’ogive voisine. La composante horizontale transversale  
⃗  représente la poussée au vide. On 
remarque bien dans ce cas que l’on passe d’une poussée au vide linéique pour la voûte romane à 
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une poussée ponctuelle pour la voûte gothique. Il fallait maintenant trouver un moyen astucieux 
pour reprendre cette poussée au vide. La deuxième innovation majeure de l’architecture 
gothique apparut dans ce contexte technique : l’arc boutant.  
L’arc boutant a pour rôle de reprendre les efforts de poussée au vide vers les culées 
massives (C) construites en grand appareil à l’extérieur des édifices gothiques (Figure I.1-6). La 
figure réalisée par Viollet-le-Duc [Viollet-le-Duc, 1859] de la cathédrale de Beauvais montre 
deux volées d’arc boutants. La volée inférieure est destinée à reprendre la poussée au vide 
exercée par la voûte à croisée d’ogive. La volée supérieure reprend les efforts horizontaux 
exercés par le vent sur la toiture de l’édifice. L’idée sous-jacente de l’arc boutant est de reporter 
les charges gravitaires à l’extérieur de l’édifice afin de réduire les éléments porteurs intérieurs. 
Figure I.1-6 : Arc boutant de la cathédrale de la cathédrale de Beauvais [Viollet-le-Duc, 1859] 
Ces dispositifs (croisée d’ogive, arc boutant) inventés et adaptés pendant la période 
gothique conduisent ainsi à la construction de monuments de grandes dimensions qui laissent 
pénétrer la lumière. Mais comment mettre en œuvre ce type d’architecture ? Le paragraphe 
suivant tente d’apporter des éléments de réponse. 
I.1.3 PRINCIPES DE CONSTRUCTION D’UN EDIFICE GOTHIQUE 
A l'époque gothique, les techniques de construction résultant de l'empirisme des bâtisseurs 
étaient transmises de générations en générations par le "bouche à oreille". Les bâtisseurs ne 
tenaient pas à divulguer massivement leur savoir-faire [Coste, 1997]. Par ailleurs, les 
parchemins coûteux utilisés pour tracer les plans de constructions étaient recyclés. C'est pour 
ces raisons que l'on ne dispose actuellement que d'un nombre très restreint de documents 
d'époque. Le carnet le plus célèbre qui a été conservé est celui de Villard-de-Honnecourt. Ses 
ouvrages font toujours l'objet d'analyses par les techniciens, architectes et historiens 
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contemporains [Recht, 1989]. En effet, il constitue une énigme que les spécialistes cherchent 
encore à résoudre aujourd’hui. Cependant, l’analyse précise de ces manuscrits conduit à des 
informations sur les techniques de construction des monuments historiques gothiques. La 
seconde source d’information permettant de comprendre les techniques de constructions 
gothiques se trouve dans l’édifice lui-même. L’observation et l’étude structurelle du monument 
conduit en effet à l’obtention d’indices quant à sa construction. 
I.1.3.1 Phasage 
Choisy explique qu’un dessin de Villard-de-Honnecourt peut aider à saisir le phasage 
général d’un chantier gothique [Choisy, 1899]. Selon lui, la première étape consistait à 
construire les murs gouttereaux dans leur intégralité. Il était alors possible d’entretoiser à l’aide 
de tirants transversaux temporaires les murs gouttereaux au niveau de la naissance des voûtes 
en attendant la construction des voûtes et des organes de contrebutement définitifs (arc-boutant 
ou contreforts). La deuxième étape était la construction des voûtes à l’abri des toitures et des 
intempéries. Ainsi, les toitures apportaient deux avantages en termes de stabilité de l’édifice 
pendant la construction. En effet, d’une part, elles apportent du poids propre sur les murs 
gouttereaux et d’autre part, ses entraits jouaient un rôle d’entretoisement. Un schéma du 
phasage est proposé dans la partie II (Figure II.3-2). 
I.1.3.2 Fondations 
Viollet-le-Duc signale la possibilité d’emplois de pilotis dans les fondations gothiques 
[Viollet-le-Duc, 1859]. Cependant, selon Choisy et Bernard [Choisy, 1899] [Bernard, 1975], les 
fondations gothiques auraient été réalisées sous la forme de massifs de blocage soigneusement 
maçonnés. Les fouilles menées par l’archéologue Bernard sur les vestiges de la cathédrale de 
Thérouanne (construite au 12è siècle) ont permis d’obtenir des informations sur la manière de 
réaliser les fondations d’édifices religieux à la période gothique (Figure I.1-7(a)). On remarque 
dans ce cas la taille conséquente de la fondation (5m de profondeur pour 4m de largeur). 
(a)      (b) 
Figure I.1-7 : Fondations gothiques : (a) Coupe verticale de la fondation au niveau du déambulatoire 
de la cathédrale de Thérouanne [Bernard, 1975], (b) coupe horizontale de la fondation de notre 
Dame de Dijon [Choisy, 1899] 
Afin de résister aux effets de glissement, on solidarisait les piles par une fondation continue 
équivalente aux longrines d’aujourd’hui (Figure I.1-7(b)).  Cependant, et ce probablement à 
Partie I Etude bibliographique 
I.1 L’architecture gothique
12
cause de son cout élevé, ce type de fondation composé de maçonnerie appareillée n’a pas 
toujours été réalisé. Les cathédrales de Meaux et de Troyes ont été bâties sur des fondations 
insuffisantes (faite de pierres non appareillées dans un bain de mortier). Des tassements 
d’appuis sont apparus entrainant la déformation des édifices. La capacité d’adaptation de la 
structure leur a néanmoins permis de traverser plus de six siècles [Choisy, 1899].  
I.1.3.3 Exécution des maçonneries gothiques 
Dans les constructions gothiques, contrairement aux constructions romaines, La taille des 
blocs de pierre est extrêmement soignée, ce qui permet la réalisation de petits appareils, 
notamment au niveau des éléments voûtés. Le faible poids des pierres permet alors de limiter 
les moyens de manutention et la robustesse des échafaudages. L’épaisseur des joints de mortier 
est variable et peut atteindre jusqu’à quinze millimètres par endroit [Froidevaux, 2001]. Par 
ailleurs, on constate sur certains monuments des agrafes métalliques liant  les blocs de pierre 
d’un même lit, constituant ainsi  un chainage. 
I.1.3.4 Construction de la voûte à croisée d’ogive 
Dans ce dernier paragraphe, nous allons étudier les principes constructifs des organes 
principaux de la voûte gothique en balayant successivement les voûtes elles-mêmes, les 
nervures et finalement, les panneaux de remplissage. 
Tracé des voûtes 
La Figure I.1-8 présente le tracé d’une voûte à croisée d’ogive quadripartite. Il s’agit d’une 
projection des arêtes sur un plan horizontal. Comme nous l’avons remarqué précédemment, l’arc 
d’ogive est en plein cintre. Il détermine la hauteur de la clé. Les arcs doubleaux et formerets sont 
tracés afin d’atteindre une hauteur équivalente à celle des arcs d’ogives.  
Figure I.1-8 : Tracé des nervures d'une voûte quadripartite [Choisy, 1899] 
Les segments u’m’, um et ES représentent les projections sur un plan horizontal des joints 
de l’appareil des panneaux de remplissage. En projection verticale, ces lignes sont légèrement 
courbées de telle sorte que les panneaux constituent une voûte aplatie reliant l’arc d’ogive aux 
arcs de tête (arc formeret ou arc doubleau). 
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Construction des naissances des nervures 
Une des premières difficultés de la construction des voûtes gothiques est la mise en place de 
l’appareillage aux naissances des nervures. On constate généralement une pénétration des 
nervures entre elles, à leur naissance, comme l’explique Viollet-le-Duc [Viollet-le-Duc, 1859]. 
L’idée qui pourrait venir instinctivement pour poser trois arcs (formeret, ogive et gouttereau) 
sur le chapiteau serait de les poser séparément, les uns à côté des autres, (Figure I.1-9(a)) sans 
interpénétration. Mais alors, la naissance des nervures ne serait pas monolithique et la ligne de 
pression résultant de l’ensemble des nervures ne serait pas ponctuelle. Par ailleurs, cette 
solution nécessiterait des chapiteaux très évasés. 
Pour assurer le monolithisme des naissances et diminuer la surface d’assise des chapiteaux, 
les architectes gothiques imaginèrent, à partir du 13e siècle, la réalisation de sommiers 
monolithiques appelés tas-de-charge (Figure I.1-9(b)). Ici, la naissance des nervures se fait par 
une série de sommiers à lits horizontaux disposés en encorbellement. Les nervures deviennent 
indépendantes lorsque la taille du dernier sommier devient suffisamment grande pour recevoir 
chaque nervure séparément. Ainsi, sur le tas-de-charge, les nervures s’interpénètrent. La 
direction radiale des joints de nervures est mise en place à ce niveau. Cette méthode conduit 
d’une part à l’obtention d’une descente de charge plus concentrée et donc plus facile à 
contrebuter et d’autre part à la réalisation de sommiers de nervures présentant différentes 
hauteurs sur une même pile (Figure I.1-9(c)).  
          (a)                  (b)    (c) 
Figure I.1-9 : Dessins de naissances de nervures: (a) appareillage séparé, (b) Tas-de-Charge :
pénétration des nervures dans un bloc monolithique, (c) Tas-de-Charge : naissances de nervures à 
différentes hauteurs [Viollet-le-Duc, 1859] 
Construction des nervures 
Les arcs doubleaux, formerets, et d’ogives étaient construits sur des cintres en bois dont 
Fitchen  et Acland propose une étude détaillée  [Fitchen, 1997][Acland, 1972]. Comme le montre 
la Figure I.1-10, les échafaudages en bois prenaient appui sur le sol ou bien directement sur des 
corbeaux en pierre prévus à cet effet. La Figure I.1-10 (b) indique le niveau de la naissance des 
cintres. Il est observé dans ce cas un tas de charge de sept sommiers sur lits horizontaux 
disposés en encorbellement. La naissance du cintre se situe dans la zone où les nervures 
deviennent indépendantes les unes des autres. L’étape suivante consistait à mettre en place les 
claveaux des nervures sur la longueur des voûtes jusqu’à la clé. Les nervures devaient donc être 
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entièrement terminées avant la mise en place des panneaux de remplissage, ce qui soulageait les 
cintres. 
 
           (a)       (b)     (c) 
Figure I.1-10 : Cintres des nervures : (a) Schéma d'ensemble de système de cintres reçevant les 
nervures [Fitchen, 1997], (b) Convergence des cintres à la naissance des nervures [Fitchen, 1997],
(c) mise en place des claveaux des nervures [Acland, 1972] 
(a)         (b) 
Figure I.1-11 : (a) mise en place de la clé de voûte [Fitchen, 1997], (b) Réalisation des panneaux de 
remplissage [Acland, 1972] 
Mise en place des panneaux de remplissages 
Selon Viollet-Le-Duc, les premiers tiers des panneaux de remplissages étant sur un plan 
quasiment vertical et présentant des travées de faible longueur pouvaient être mis en place sans 
cintre (Figure I.1-12). 
Deux méthodes semblent avoir existé pour monter les panneaux de remplissage à partir du 
second tiers. La première, plutôt adaptée aux panneaux de faible portée, consistait à relier l’arc 
d’ogive à l’arc de tête au moyen de cerces mobiles ajustables, et de courbure constante (Figure 
I.1-13). La seconde consistait à appuyer des panneaux de coffrage directement sur les cintres des 
nervures. 




Figure I.1-12: Mise en place des panneaux de remplissage sur les premiers tiers [Viollet-le-Duc, 
1859] 
      (a)       (b)    (c) 
Figure I.1-13: Cerce mobile ajustable : (a) [Viollet-le-Duc, 1859], (b) [Choisy, 1899], (c) panneaux 
de coffrage [Choisy, 1899] 
I.1.4 CONCLUSION 
La croisée d’ogive et l’arc boutant constituent deux innovations majeures  de l’architecture 
gothique. Elles sont le fruit de la volonté des bâtisseurs du moyen-âge qui voulaient construire 
des édifices élancés accueillant pleinement la lumière. Les hauteurs spectaculaires des 
monuments gothiques ont généré également des progrès considérables dans l’utilisation des 
étaiements et des cintres ainsi que dans le phasage constructif du couple charpente bois / 
structure en maçonnerie.  La voûte romane, simple coque demi-cylindrique, laisse la place vers 
le 12è siècle, à une structure spatiale complexe composée de plusieurs éléments (tas de charge – 
nervures – panneaux de remplissage) construits successivement les uns sur les autres, à l’abri de 
la toiture définitive. Ce n’est qu’au moment du décintrement des nervures que le poids de la 
voûte a commencé à transiter dans les pierres, via le mortier des joints, et s’est cumulé au poids 
du toit au sein des murs et des contreforts.  Dans les voûtes gothiques, contrairement aux voûtes 
romanes, les descentes de charges se concentrent sur des appuis ponctuels et non plus linéaires. 
Les poussées au vide des voûtes deviennent plus faciles à équilibrer. En contrepartie, le rôle des 
fondations isolées sous les poteaux et les contreforts s’intensifie vis-à-vis de la stabilité des 
monuments. 
Ces données relatives à la géométrie et à l’histoire des édifices gothiques, à leur origine, 
sont capitales afin d’analyser le comportement mécanique de ces structures à l’époque tout 
comme aujourd’hui. Elles seront exploitées dans la partie II, lorsque nous rechercherons des 
explications aux désordres structurels constatés actuellement. 
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I.2 TECHNIQUES D’INVESTIGATION DES MONUMENTS 
HISTORIQUES 
L’examen des ouvrages en maçonnerie emprunte deux voies complémentaires : une voie 
non-destructive et une voie destructive. Dans le cadre d’étude de monuments historiques classés 
et inscrits, le diagnostic devra toujours privilégier les méthodes in situ non destructives 
préservant au mieux l’édifice. Les deux types d’investigation s’utilisent cependant 
parallèlement : Les auscultations destructives permettent de calibrer certains essais non-
destructifs. Les essais non destructifs conduisent à l’identification des zones à soumettre à des 
essais destructifs.  Il est à noter que les recommandations RILEM fournissent une vision globale 
des méthodes employées ainsi que de leur mise en œuvre. 
I.2.1 AUSCULTATIONS NON DESTRUCTIVES 
Les méthodes non destructives sont utilisées pour évaluer les caractéristiques mécaniques 
d’une maçonnerie in situ sans occasionner de dommage sur l’édifice. Par ce type de méthode, 
une analyse comparative sur différentes zones du monument peut être opérée. Celle-ci permet 
d’obtenir une image de la structure dans sa globalité.  
I.2.1.1 Inspection visuelle 
L’inspection visuelle constitue le premier contact avec le monument historique. Les 
dommages observés peuvent être relevés et classés. L’état apparent des matériaux et l’état de 
fissuration de l’ouvrage sont considérés. L’utilisation de caméras endoscopiques laisse la 
possibilité d’ausculter les zones plus difficilement accessibles. L’inspection visuelle est 
accompagnée d’un reportage photographique présentant l’édifice et ses pathologies. Cette 
première phase d’évaluation ne doit pas être négligée car elle permet d’émettre des hypothèses 
sur les causes des symptômes structurels constatés. Ensuite, l’ingénieur orientera son diagnostic 
à partir de ces hypothèses.  
I.2.1.2 Essais non destructifs 
Scléromètre  
Le scléromètre ou marteau Schmidt est un instrument de mesure de la dureté de la pierre. Il 
a été développé afin d’analyser la dureté du béton mais il offre aussi de bons résultats sur la 
pierre. C’est un essai rapide et facile à réaliser. Le principe est de mesurer l’énergie cinétique de 
rebond initial d’une tige et d’en déduire une mesure de dureté.  C’est un moyen rapide de 
vérification de l’homogénéité des pierres en œuvre. Une interprétation rigoureuse et 
argumentée des mesures est néanmoins indispensable : une dureté de la pierre en surface ne 
reflète pas nécessairement la dureté au cœur de la pierre. Enfin, avec un calibrage en 
laboratoire, la mesure de la dureté peut être reliée à la résistance en compression et aux 
propriétés élastiques de la pierre. On trouve dans la littérature de nombreuses études 
expérimentales établissant une corrélation entre la mesure de dureté au marteau Schmidt et la 
résistance à la compression de la pierre [Kahraman, 2001]. 
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Mesure de la vitesse de propagation du son  
La mesure de la vitesse de propagation des ondes ultrasonores est l’un des essais non 
destructifs les plus utilisés. Son principe est d’émettre une onde acoustique via un émetteur et 
de récupérer le signal après propagation dans le matériau via un récepteur. L’appareil mesure le 
temps de propagation de l’onde entre deux points. La vitesse de propagation de l’onde 
acoustique est ainsi déduite. Cette grandeur physique peut conduire à l’estimation des 
caractéristiques mécaniques de la pierre. En effet, la vitesse de propagation de l’onde acoustique 
est reliée à la compacité de la pierre, elle-même reliée à sa résistance mécanique. La vitesse de 
propagation acoustique peut par ailleurs être corrélée au module d’élasticité dynamique du 
matériau  (équation (I.2-1)) [Lemaitre and Chaboche, 1985]. La littérature internationale 
fournit un grand nombre de corrélation entre la valeur de la vitesse de propagation 	 des ondes 
ultrasonores longitudinales et la résistance à la compression uniaxiale de la pierre [Mamillan, 
1958], [Kahraman, 2001], [Yasar and Erdogan, 2004], [Kılıç and Teymen, 2008], [Sharma and 
Singh, 2008], [Basem K. Moh’d, 2009].  
 =   	(1 + )(1 − 2)1 −   (I.2-1)
Avec : 
  : Module  dynamique, 
 	 : Vitesse de propagation des ondes ultrasonores longitudinales, 
  : Masse volumique, 
  : Coefficient de Poisson. 
Cette technique permet en outre une étude comparative rapide des différentes zones d’un 
édifice. On distingue trois modes de transmission : les chemins directs, semi-directs et indirects 
(Figure I.2-1(a)). Le chemin direct est à privilégier car ce mode de transmission révèle la 
compacité de la pierre dans sa profondeur. La détermination de la profondeur d’une fissure 
observée en surface peut également être réalisée (Figure I.2-1(b)).  
           (a)                  (b) 
Figure I.2-1 : (a) Modes de transmission de l'onde acoustique, (b) Caractérisation de la profondeur 
d’une fissure [Grecchi, 2012] 
Notons enfin qu’il est possible d’obtenir un champ de distribution de vitesse ultrasonore 
sur une section en utilisant une technique de tomographie sonique (Figure I.2-2). Il s’agit d’une 
méthode numérique itérative compilant un grand nombre de données obtenues en surface et 
donnant la possibilité d’obtenir une cartographie de la vitesse de propagation et donc de mettre 
en évidence la structure interne de l’élément étudié. Binda utilise cette méthode pour montrer 
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les discontinuités présentes dans les piliers du temple de saint Nicolo l’Arena en Italie [Binda et 
al., 2004].  
 
(a)           (b) 
Figure I.2-2: (a) Technique de tomographie sonique, (b) Profil de vitesse de propagation du son et 
estimation de la profondeur de fissure [Schuller, 2003] 
Radar  
Le principe du radar est d’envoyer des ondes électromagnétiques brèves via une antenne 
émettrice et de récupérer le signal réfléchi par les discontinuités présentes dans le matériau par 
une antenne réceptrice. En général, les deux antennes se situent dans le même boitier, le 
système est alors mono-statique. Une roulette est fixée au boitier et assure la mesure de la 
distance parcourue par les antennes. Ainsi, il est possible d’extraire des profils radar à deux 
dimensions présentant la longueur en abscisses et profondeur du signal en ordonnée. Les 
antennes sont reliées à une unité d’acquisition qui assure l’enregistrement du signal. La 
fréquence du signal est comprise en général entre 200 et 2000 MHz. La résolution des résultats 
dépend de la fréquence de l’onde électromagnétique. Les fréquences basses permettent 
d’étudier le matériau sur une profondeur allant jusqu’à 4m mais présentent une résolution 
d’image assez faible. A l’inverse, les hautes fréquences donnent la possibilité d’obtenir des 
profils radars précis mais sur des épaisseurs plus faible. Il est donc nécessaire d’avoir une 
première idée de ce qu’il faut observer afin d’optimiser au mieux les paramètres de la mesure. 
Ce type d’essai non destructif nous éclaire sur la disposition et l’appareillage des pierres (Figure 
I.2-3) [Schuller, 2003] et sur les épaisseurs des éléments étudiées (Figure I.2-4) [Solla et al., 
2011]. Il peut également indiquer la présence de vides, l’état interne et la cohésion des joints et 
des pierres. Enfin, l’utilisation du radar peut conduire à la détection de la présence d’armatures, 
d’agrafes et de renfort métalliques.  
Figure I.2-3 : Profil radar du dôme de la Basilique de l'immaculée conception à Baltimore[Schuller, 
2003] 
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Figure I.2-4 : Profil radar d'un pont en maçonnerie [Solla et al., 2011]
I.2.1.3 Instrumentation 
L’instrumentation permanente des monuments historiques est un outil essentiel du 
diagnostic structurel d’un monument historique. Elle est nécessaire pour obtenir des 
informations sur l’évolution des désordres structurels au cours du temps. Ces suivis donnent 
également la possibilité de vérifier que les mouvements et déplacements structurels mesurés 
n’atteignent pas un seuil inacceptable. Par ailleurs, l’instrumentation est un moyen non 
destructif de mesure et de contrôle de l’efficacité des rénovations structurelles réalisées. Trois 
types de capteurs sont généralement employés : les fissuromètres, les convergencemètres et les 
inclinomètres.  
Fissuromètres  
Les témoins au plâtre ont laissé la place aux réglettes graduées qui elles-mêmes se sont 
effacées au profit de fissuromètres électroniques. Ils ont pour rôle de contrôler et de mesurer 
l’évolution de l’ouverture d’une fissure.  Ils peuvent être unidirectionnels ou tri-directionnels 
afin de mesurer simultanément l’ouverture, le cisaillement et le rejet d’une fissure. Ce type de 
capteur permet en outre de mesurer les déformations dans les deux sens (ouverture et 
fermeture) contrairement à un témoin au plâtre. 
Convergencemètres 
Les convergencemètres donnent la possibilité de mesurer la variation de distance entre 
deux points de la structure. Ils sont constitués de fils Invar reliés entre eux par un ressort 
mesurant l’écartement entre les deux points d’attache. L’Invar est un alliage de fer et de nickel 
possédant un coefficient de dilatation thermique très faible. Ainsi, les variations thermiques 
n’influences pas la mesure de convergence. Notons que les fibres optiques peuvent être utilisées 
pour mesurer d’éventuelles élongations. 
Inclinomètres 
Les inclinomètres ont pour rôle de mesurer l’inclinaison d’un mur ou d’une colonne. Ils 
peuvent être unidirectionnels ou bidirectionnels. Ils sont souvent placés en parallèle des 
convergencemètres. 
L’ensemble de ces capteurs électroniques peut être relié à une centrale d’acquisition pour 
un enregistrement automatique des données. Une centrale GSM peut être mise en place afin 
d’obtenir les résultats des mesures à distance et en temps réel. De plus, des capteurs de 
température sont installés en parallèle des capteurs structurels afin d’analyser l’origine 
structurelle et/ou thermique des mouvements observés. 
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I.2.2 AUSCULTATIONS DESTRUCTIVES 
I.2.2.1 Prélèvements d’échantillons 
Lorsqu’il est réalisable, le prélèvement d’échantillon peut conduire à une caractérisation 
précise du matériau sur le plan chimique et mécanique. Les essais mécaniques seront détaillés 
ultérieurement au chapitreI.3. Le prélèvement se réalise avec une carotteuse (carotte prélevée) 
ou une perceuse (poudre prélevée) en vue d’une analyse ultérieure  en laboratoire. Des essais 
mécaniques et chimiques sont utiles pour la connaissance de leur composition, de leur loi de 
comportement mécanique en compression, traction et flexion, de leur masse volumique, de leur 
porosité et de leur teneur en eau. Une carotte donne de plus une vision globale de la constitution 
de la maçonnerie (nature de la maçonnerie, présence d’un ou plusieurs parements de pierre, 
présence d’une maçonnerie de blocage). Les diamètres usuels sont de 10 à 15 cm, ce qui est un 
minimum pour ensuite être à même de scier les carottes dans le but d’obtenir des échantillons 
conformes aux normes européennes en termes de dimensions et d’élancement (en général une 
hauteur égale au double du diamètre). La carotteuse doit être judicieusement positionnée de 
façon à récupérer soit des morceaux de blocs soit de joint de mortier, soit des deux, en fonction 
des données recherchées. Il est donc essentiel de bien programmer les campagnes 
expérimentales à l’avance, d’autant que le carottage, s’il est autorisé, l’est en très faibles 
quantités. 
I.2.2.2 Evaluation des caractéristiques mécaniques du mortier 
in-situ 
Scléromètre pendulaire 
Par rapport au scléromètre classique présenté précédemment, le scléromètre pendulaire 
est conçu pour effectuer des tests de dureté sur des matériaux plus tendres tels que le béton 
léger, les plaques de plâtre et  les mortiers. Grâce à une énergie d’impact plus faible, il permet 
une lecture plus précise de la dureté des mortiers en place. 
Test d’arrachement 
Il s’agit de mesurer la force d’arrachement nécessaire à mobiliser pour extraire une tige 
hélicoïdale vissée préalablement dans un joint de mortier in-situ. En utilisant des calibrations 
réalisées en laboratoire, cette force d’arrachement peut être reliée aux caractéristiques 
mécaniques du mortier. 
Figure I.2-5 : Dispositif expérimental du test d'arrachement[MS.D.9, 1997] 
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I.2.2.3 Essai de libération de contraintes 
L’essai de libération de contrainte ou « flat jack test » est utilisé d’une part pour estimer le 
niveau de contrainte normale s’exerçant dans la maçonnerie et d’autre part pour identifier la loi 
de comportement mécanique de la maçonnerie. Plusieurs configurations sont possibles. La plus 
simple consiste à insérer un vérin plat dans un joint préalablement entaillé. Cette méthode est 
considérée comme « semi-destructive » car le joint de mortier entaillé est remplacé directement 
après l’essai.  
Figure I.2-6 : Principe de l'essai de relâchement de contrainte [Grecchi, 2012] 
Le principe est illustré en Figure I.2-6. La première étape (b) consiste à placer des capteurs 
de déplacement de part et d’autre de l’endroit où l’entaille sera réalisée. Ensuite, en (c),  on 
entaille le joint ce qui entraine nécessairement, si le mur est soumis à de la compression, une 
diminution de  la longueur  d1. Enfin, on insère le vérin plat puis on le met sous pression jusqu’à 
obtenir la distance d1 mesurée initialement. La pression exercée représente alors, à des facteurs 
de correction près, la contrainte de compression horizontale transitant réellement au sein de la 
maçonnerie. 
L’autre méthode consiste à mettre en place deux vérins plats en parallèle (Figure I.2-7). En 
mesurant l’incrément de déformation entre les deux entailles en fonction de l’incrément de 
pression exercé par les vérins, il est possible de tracer la relation contrainte déformation de la 
zone étudiée et d’obtenir ainsi une valeur du module d’élasticité homogénéisé de la maçonnerie. 
 
Figure I.2-7 : Détermination du comportement mécanique d'une maçonnerie en compression avec 
l'essai au vérin plat [Schuller, 2003] 
Enfin, une méthode de détermination des propriétés mécaniques de cisaillement est 
réalisable avec l’utilisation de trois vérins plats. Deux vérins plats placés parallèlement aux 
joints horizontaux permettent d’appliquer une contrainte de confinement (contrainte de 
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compression) tandis qu’un vérin placé verticalement applique un déplacement en cisaillement 
de l’élément étudié. Il est ainsi possible de déterminer la courbe de frottement de coulomb 
reliant la contrainte de compression appliquée à la contrainte de rupture en cisaillement. Les 
paramètres obtenus sont ici la cohésion et l’angle de frottement des joints de mortier. 
I.2.3 CONCLUSION  
Deux familles d’investigations ont été répertoriées : les méthodes destructives et les 
méthodes non destructives. Concernant la caractérisation des maçonneries, le prélèvement par 
carottage est un bon moyen d’étudier la composition des maçonneries et d’identifier les 
caractéristiques mécaniques des pierres calcaires. Cependant, dans le cadre de l’étude de 
monuments historiques classés, la valeur architecturale des maçonneries conduit à limiter au 
maximum ce type d’investigation. Les méthodes non destructives de type mesure de vitesse du 
son peuvent alors être un moyen non destructif de caractérisation mécanique des pierres 
calcaires. Les relevés radars permettent en outre l’étude de la composition des maçonneries. 
Enfin l’instrumentation de l’édifice nous renseigne sur l’évolution des désordres en temps réel. 
I.3 COMPORTEMENT MECANIQUE DES MAÇONNERIES ET 
MODELISATIONS ASSOCIEES  
I.3.1 INTRODUCTION 
La maçonnerie est largement utilisée dès l’antiquité comme matériau de construction pour 
sa solidité, son esthétisme et sa facilité d’emploi. Le comportement de ce matériau est complexe 
du fait de sa forte hétérogénéité : matériau composite constitué de blocs et de joints de mortier. 
On peut distinguer deux grandes familles de maçonnerie : le blocage et l’appareil. La maçonnerie 
de blocage est constituée d’éléments, non taillés, hourdés dans un bain de mortier. Elle est 
utilisée, par exemple, entre deux parements appareillés d’un mur (Figure I.3-1), en  fondation ou 
en remplissage entre les tympans d’un pont en maçonnerie. L’appareillage désigne la façon dont 
les blocs sont disposés les uns par rapport aux autres, dans le cas d’une maçonnerie dont les 
blocs ont une géométrie définie et répétitive. La Figure I.3-2 montre différents appareillages, qui 
diffèrent par la taille relative des blocs, leur forme géométrique, et la présence ou non de lits 
horizontaux.   
Figure I.3-1 : Maçonnerie de blocage entre  parements appareillés [Viollet-le-Duc, 1859] 
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L’hétérogénéité de la maçonnerie, la taille relative des blocs par rapport à la structure 
maçonnée, et la proportion de mortier et de blocs, conduit à différencier plusieurs échelles 
d’approche. La première échelle est celle des constituants blocs, joints de mortier, interface bloc-
joint, regardés à la loupe et différenciés dans leur nature, leur composition et leur rôle 
mécanique. A l’échelle supérieure, on trouve la maçonnerie, considérée en tant que matériau 
composite mais homogénéisable. Enfin, la troisième échelle est l’échelle de la structure. Celle-ci 
comprend dans notre cas d’étude les voûtes, les murs porteurs, les contreforts et les fondations.  
Cette partie est divisée en trois sous-parties correspondant à chacune de ces trois échelles 
d’étude. Pour chaque partie, les investigations expérimentales et les stratégies de modélisation 
du comportement mécanique sont présentées. 
Figure I.3-2 : Les appareillages de la maçonnerie [Montclos, 1972] 
I.3.2 COMPORTEMENT MECANIQUE DES MATERIAUX CONSITUTIFS 
DES MAÇONNERIES 
Après une introduction sur le comportement mécanique des géomatériaux, cette partie 
abordera les propriétés mécaniques de chacun des deux  éléments constitutifs de la maçonnerie 
gothique, pierres calcaires et joints de mortier, et les moyens de les mesurer. Enfin, nous verrons 
que l’interface entre les blocs et les joints joue un rôle  essentiel dans le comportement 
mécanique des maçonneries dont elle constitue en quelque sorte le « 3ème » élément. 
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I.3.2.1 Comportement mécanique des géomatériaux 
Les blocs constituant les maçonneries ainsi que les joints de mortier sont tous deux des 
géomatériaux caractérisés par un écrouissage négatif et une forte hétérogénéité. Les ruptures 
observées que ce soit en traction ou en compression, se manifestent par l’apparition de fissures. 
Cette partie s’attache à expliquer le comportement mécanique des géomatériaux en 
compression, traction, cycles de traction puis compression et enfin compression triaxiale. 
I.3.2.1.1 Comportement en compression uniaxiale. 
La Figure I.3-3 indique le comportement typique d’un géomatériau en compression 
uniaxiale. On représente sur un même graphique l’évolution des déformations axiales ε1, radiales 
ε3 et volumiques  = ε1 + 2ε3   en fonction de la contrainte de compression appliquée sur le 
matériau. Cinq phases peuvent être constatées durant ce type d’essai. Pour de faibles niveaux de 
contrainte on note une phase de pré-consolidation de la roche. Les microfissures initiales se 
referment progressivement  ce qui entraine une augmentation de la raideur du matériau jusqu’à 
la contrainte   (partie concave de la courbe σ1 -ε1). Cette phase est plus ou moins prononcée 
suivant le niveau de pré-endommagement du matériau étudié. Ensuite, à partir de la 
contrainte  , le comportement du matériau est élastique, linéaire et réversible jusqu’au seuil 
de fissuration    où l’on observe la fin de la linéarité de la déformation ε3  et de la déformation 
volumique  = ε1 + 2ε3. Ce seuil de fissuration est d’autant plus proche de la résistance en 
compression   que la roche est homogène [Panet, 1976]. 
            
(a)      (b) 
Figure I.3-3 : Essai de compression uniaxiale. (a) position des jauges, (b) courbes contrainte-
déformation axiale, transversale et volumique 
La phase suivante correspond à la phase de propagation stable de la fissuration. Ici, la 
déformation volumique continue d’augmenter avec la contrainte appliquée  . La non-linéarité 
est liée à l’ouverture et à la propagation de ces fissures. Il est constaté un phénomène de 
dilatance transversale qui prend de l’ampleur jusqu’à la contrainte   (seuil de dilatance). A 
partir de ce seuil, la variation de volume change de sens. Entre les contraintes    et  , on 
observe la phase de propagation instable de la fissuration par coalescence des fissures. La 
déformation axiale ε1 n’est plus linéaire. La déformation volumique décroit alors rapidement. La 
fin de cette phase se produit lorsque la résistance à la compression de l’éprouvette   est 
atteinte. Enfin, en phase de comportement post-pic, on note une diminution de la contrainte    
(à condition que l’essai soit asservi en déformation) alors que la déformation axiale ε1 augmente. 
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Le comportement du matériau est dans ce cas essentiellement régi par les frottements mutuels 
des fragments de matériau [Duffaut, 2000]. 
 
I.3.2.1.2 Comportement en traction uniaxiale. 
La Figure I.3-4 indique les différentes phases observables pour un géomatériau pendant un 
essai de traction uniaxiale. Avant le pic de rupture, on constate une microfissuration diffuse 
répartie sur l’ensemble de l’échantillon. La rupture au pic de la courbe se produit par 
coalescence des microfissures dans la zone de faiblesse de l’échantillon. Enfin, la propagation de 
la fissure localisée se réalise pendant la phase après le pic (phase post-pic). La contrainte atteint 
la valeur nulle lorsque la fissure a complètement traversé l’échantillon. Cette fissure présente 
une orientation dans un plan perpendiculaire à la direction de chargement. Nous verrons par la 
suite comment il est possible de prendre en compte cette orientation à l’aide de modèles 
d’endommagements à anisotropie induite par la fissuration. Enfin, notons que le pré-
endommagement caractérisé par la non-linéarité de la loi avant le pic de rupture est négligeable 
comparé à celui constaté en compression. 
 
Figure I.3-4 : Comportement d’un géomatériau en traction uniaxiale, courbe contrainte déformation 
I.3.2.1.3 Comportement cyclique des géomatériaux.  
La Figure I.3-5 présente des essais cycliques de traction [Reinhardt and Cornelissen, 1984] 
et de compression [Karsan and Jirsa, 1969] menés sur béton. Deux aspects non linéaires sont 
présents dans les deux cas de chargement. Le premier est l’apparition d’une déformation 
résiduelle après déchargement. Celle-ci, appelée déformation plastique est expliquée par l’effet 
de frottement entre les surfaces des microfissures et la non refermeture complète de ces 
microfissures. Le deuxième effet non linéaire porte sur les propriétés élastiques du matériau. Il 
est constaté que la microfissuration entraine une dégradation des propriétés élastiques des 
matériaux. Celle-ci est soulignée par la diminution de la pente des cycles de chargement 
déchargement. 
Par ailleurs, un phénomène d’hystérésis est observé. Celui-ci s’explique par le fait que le 
frottement des lèvres des microfissures lors de l’essai cyclique s’accompagne d’une dissipation 
d’énergie. Cette dissipation est plus faible lors de l’essai cyclique de traction ce qui s’explique par 
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(a)       (b) 
Figure I.3-5 : Comportement uniaxial cyclique des géomatériaux. (a) Comportement cyclique du 
béton en traction [Reinhardt and Cornelissen, 1984], Comportement cyclique du béton en 
compression [Karsan and Jirsa, 1969] 
Enfin divers auteurs étudient le caractère unilatéral des géomatériaux [Ramtani, 1990]. Les 
essais cycliques de traction-compression permettent de mettre en évidence ce phénomène. La 
loi de comportement du géomatériau est présentée Figure I.3-6. Ici, on applique un chargement 
de traction sur l’éprouvette jusqu’à l’obtention de la contrainte nulle après le pic de rupture. Le 
matériau est alors fissuré sur l’intégralité de la section. Le cycle de chargement en traction 
indique par ailleurs une dégradation des propriétés élastiques du matériau. Ensuite la direction 
de chargement change pour passer de la traction à la compression. On constate au début du 
chargement de compression une restitution progressive de la raideur du matériau jusqu’à 
l’obtention de la raideur initiale. Ce regain de pente dans la loi de comportement est dû à la 
refermeture progressive des fissures ouvertes lors de l’essai de traction. On parle de caractère 
unilatéral du géomatériau 
 
Figure I.3-6 : Chargement cyclique uniaxial de traction puis compression sur un béton [Ramtani, 
1990] 
I.3.2.1.4 Comportement sous chargement triaxial de compression 
Jamet réalise une étude sur l’influence de la pression de confinement sur la loi de 
comportement d’un béton (Figure I.3-7) [Jamet et al., 1984]. Il est observé sur ce type de 
géomatériau une augmentation de la résistance en compression avec la contrainte de 
confinement appliqué sur celui-ci. De plus le béton présente un comportement d’autant plus 
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ductile que la pression de confinement est élevée. Ce gain de résistance s’explique par 
l’augmentation des contacts au sein de la microstructure du matériau. 
Figure I.3-7 : Comportement du béton sous chargement triaxial de compression [Jamet et al., 1984] 
I.3.2.1.5 Conclusions sur le comportement mécanique des 
géomatériaux 
Nous avons illustré avec les bétons le fait  que les géomatériaux sont des matériaux 
hétérogènes qui peuvent être assimilés à des matériaux homogènes à condition de se placer 
dans une échelle d’étude suffisamment grande. Ce type de matériau présente des propriétés 
complexes : 
 Comportement initial élastique 
 Dyssimétrie de comportement et de résistance en traction et compression 
 Caractère adoucissant en traction et compression 
 Perte de raideur au cours du chargement 
 Déformations plastiques irréversibles en traction et compression 
 Caractère unilatéral due à la refermeture de fissure 
 Sensibilité de la résistance à la compression vis-à-vis de la pression de confinement 
Ces phénomènes sont aussi bien observés pour les pierres calcaires et pour les mortiers qui 
sont tous deux des géomatériaux. Les deux parties suivantes s’attachent à présenter les 
particularités mécaniques et chimiques propres à chacun de ces matériaux. 
I.3.2.2 Les blocs de pierre 
Les matériaux utilisés pour les blocs peuvent être naturels (la pierre), ou fabriqués (la 
brique et les agglomérés de béton par exemple). Nous avons vu qu’il s’agissait de géomatériaux 
caractérisés par un comportement adoucissant en phase post-pic et une forte hétérogénéité. Le 
Tableau I.3-1  réalisée par [Acary, 2001] indique quelques caractéristiques mécaniques de 
matériaux constituant les maçonneries usuelles. Dans cette partie, l’étude portera 
principalement sur les pierres calcaires, largement utilisées par les constructeurs gothiques 
dans le bassin parisien. Ce type de pierre présente des plans horizontaux d’anisotropie liés au 
dépôt des sédiments lors de leur formation. 
Partie I Etude bibliographique 
I.3 Comportement mécanique des maçonneries et modélisations associées
28
Tableau I.3-1 : Propriétés mécaniques des éléments [Acary, 2001] 
I.3.2.2.1 Diversité des pierres calcaires 
La roche calcaire est une roche sédimentaire présente dans des régions variées de la 
planète. Celle-ci se compose en majorité de carbonate naturel de calcium ou Calcite, CaCO3. Une 
large revue bibliographique (sur la base des travaux de 14 auteurs) [Parent et al., 2015] a permis 
de constater que les pierres calcaires présentent une grande diversité entrainant des propriétés 
mécaniques et physiques s’étendant sur un large intervalle. La pierre de Comblanchien issue de 
la carrière portant le même nom présente par exemple une résistance à la compression 
moyenne Rc d’environ 180 MPa tandis que la pierre de de Saint Même admet une résistance de 9 
MPa. Il existe donc une grande diversité de pierres calcaire en fonction de la zone géographique 
(carrières d’origine) d’où elles sont extraites. Cette grande diversité est résumée dans le Tableau 
I.3-2 pour la masse volumique, la mesure de vitesse du son Vp, la résistance à la traction,  le 
module d’élasticité (Tableau I.3-2).  
 Rc (MPa) Rt (MPa) E0  (MPa) Vp (m/s) ρ (kg/m3) 
Max 177 18 92 6760 2750 
Min 9 0.5 2 1620 1310 
Tableau I.3-2 : Intervalles des propriétés physico-mécaniques des pierres calcaires rencontrées dans 
la nature [Parent et al., 2015]  
L’hétérogénéité se manifeste également à l’échelle de la carrière. Celle-ci présente différents 
bancs qui offrent une qualité de pierre différente. Au sein même de ces bancs, le caractère 
naturel du calcaire implique une variation des propriétés physico-chimiques du calcaire et donc 
des pierres utilisées dans la construction des monuments historiques. Cette dispersion devra 
être prise en compte lors de l’évaluation structurelle, en conformité avec les normes 
européennes. 
I.3.2.2.2 Compression 
La résistance à la compression lue lors d’un essai de compression simple varie avec sa 
teneur en eau et l’orientation des blocs testés par anisotropie naturelle. 
Effet de l’eau sur la résistance en compression 
Beck étudie l’influence de l’état hydrique de pierres calcaires (un tuffeau blanc et une pierre 
de Sébastopol) sur la résistance en compression [Beck, 2006]. Il ressort de l’étude que la 
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présence d’eau dans la pierre diminue sa résistance en compression. Les ruptures en 
compression se produisent par cisaillement avec un plan de rupture orienté à 70°. Entre les deux 
états hydriques extrêmes, la perte de résistance atteint 58% pour le tuffeau blanc et  36% pour 
la pierre de Sébastopol.  
Anisotropie des pierres calcaires 
Beck démontre également l’anisotropie de résistance des pierres calcaires. La résistance à 
un chargement perpendiculaire au lit de la pierre est supérieure à celle d’un chargement 
parallèle au lit de la pierre (20% pour le tuffeau et 15% pour la pierre de Sébastopol). Les 
modules d’élasticité suivent globalement les mêmes variations que la résistance à la 
compression. Enfin, on observe sur les courbes expérimentales une phase de préconsolidation 
des échantillons. Il s’agit de la phase lors de laquelle une faible augmentation de la contrainte 
conduit à une déformation allant jusqu’à 0.1mm/m pour la pierre de Sébastopol et 0.2mm/m 
pour le tuffeau blanc.  
Considérations normatives 
Les essais pour la détermination de la résistance en compression d’un élément de pierre 
sont régis par la norme européenne [NF EN 772-1, 2011]. Les échantillons sont des cubes de 7 
cm ou 10 cm de côté. Le frettage des éprouvettes par les plateaux de la presse influence la valeur 
expérimentale de la résistance. La norme définit la résistance à la compression normalisée fb en 
tenant compte de l’effet des dimensions de l’éprouvette utilisée, du régime de conditionnement 
de séchage (à l’air ou en étuve), et du sens de chargement (chargement perpendiculaire ou 
parallèle au plan d’anisotropie).  
I.3.2.2.3 Traction 
La résistance à la traction peut être mesurée au moyen de 3 types d’essais différents : 
traction directe, traction par fendage (brésilien) et traction par flexion 3 points. La traction 
directe est assez complexe à réaliser. Cela nécessite de mettre en œuvre un moyen permettant 
d’accrocher les deux faces opposées de l’échantillon aux plateaux de la presse afin de les 
soumettre à un déplacement uniaxial de traction. Aucune norme n’existe sur cet essai 
concernant les éléments de maçonnerie. C’est pourquoi de nombreux auteurs lui préfèrent les 
deux méthodes de mesure indirecte[Kılıç and Teymen, 2008],[Beck, 2006], qui sont simples à 
réaliser. Il faut noter cependant que les valeurs de résistance obtenues sur la base de ces deux 
derniers essais ne sont pas nécessairement égales aux valeurs obtenues par traction directe. 
Par ailleurs la résistance à la traction est également sensible à la teneur en eau, et, selon 
Beck (tuffeau blanc et la pierre de Sébastopol), dans les mêmes ordres de grandeur que la 
résistance à la compression [Beck, 2006]. 
I.3.2.3 Le mortier 
Le mortier est un matériau fabriqué en mélangeant des granulats, un liant et de l’eau. Les 
propriétés mécaniques du mortier sont fortement dépendantes des proportions de ces 
constituants, de la mise en œuvre et surtout, de la nature du liant. Pour cette recherche sur des 
édifices du Moyen-âge, seuls les mortiers de chaux nous intéressent, à l’exclusion des ciments 
industriels crées 700 ans plus tard. Nous allons d’abord rappeler la définition de la chaux. Puis, 
nous nous interrogerons sur la question des mortiers du moyen-âge et de leur comportement 
mécanique.  
Partie I Etude bibliographique 
I.3 Comportement mécanique des maçonneries et modélisations associées
30
I.3.2.3.1 Définition de la chaux 
Hydratation de la chaux 
Pour comprendre les mécanismes de durcissement de la chaux, il est nécessaire d’en 
présenter les propriétés chimiques. La chaux est dite, soit aérienne (ou chaux grasse) soit 
hydraulique (ou chaux maigre).  Les chaux aériennes font prise uniquement au contact de l’air 
tandis que les chaux hydrauliques peuvent faire prise sous l’eau. Dans le processus chimique de 
la chaux aérienne, une chaux vive !" ou oxyde de calcium (notation cimentière C) est obtenue 
à partir de la calcination à 900°C d’une roche calcaire composée essentiellement de calcite  !"# (notation cimentière) (Equation (I.3-1)). Il s’agit d’une réaction de décarbonatation 
endothermique qui s’accompagne d’une perte de poids d’environ 45%. !"# + $%& ⇒ !" +  "  + $%& ⇒  +   Calcite +  Apport de chaleur ⇒ Chaux vive +  Gaz carbonique  (I.3-1)
La chaux vive est ensuite hydratée pour former la chaux éteinte !("
) hydroxyde de 
calcium parfois dénommé « fleur de chaux » en France, ou encore  portlandite par les cimentiers 
et notée  CH (Equation (I.3-2)). Si la proportion d’eau ajoutée est dosée de manière 
stœchiométrique, on obtient de la chaux en poudre. Si l’apport en eau est en excès, on obtient de 
la chaux en pâte.  !" +  
" ⇒ !("
) + $%&  +  
 ⇒ 
 + $%& Chaux vive +  Eau ⇒ Chaux éteinte +  Dégagement de chaleur  
(I.3-2)
La chaux éteinte est ensuite gâchée avec l’eau et le sable pour donner le mortier frais. La 
prise de la chaux aérienne se réalise par carbonatation (Equation (I.3-3)). Son durcissement se 
produit donc dans un premier temps en surface. Il est contrôlé par la vitesse de carbonatation. 
Le cycle de la chaux issue de calcaire pur (chaux aérienne) est schématisé en (Figure I.3-8).  !("
) +  "  ⇒ !"#  +  
"    
 +   ⇒  +  
  ℎ!,- é./03./ +  4!5 6!78930:,/ ⇒ Calcite + Eau 
(I.3-3)
 
Figure I.3-8 : Cycles de la chaux aérienne 
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La pierre calcaire utilisée pour la fabrication de la chaux peut contenir des éléments 
argileux impliquant la présence de silice SiO2 (notation cimentière S), d’alumine Al2O3 (notation 
cimentière A) et d’oxyde de fer Fe2O3 (notation cimentière F). Dans ce cas, le cycle de cuisson-
extinction-gâchage-prise est différent. Lors de la cuisson, le calcaire argileux donne tout d’abord 
de la chaux vive  et s’accompagne ensuite de la formation de silicates de calcium, d’aluminates de 
calcium et de ferro-aluminates de calcium provenant de la réaction d’une partie de la chaux vive 
formée avec l’alumine, la silice et l’oxyde de fer. Le silicate principal présent dans la chaux 
hydraulique est le silicate bicalcique  CaSiOM appelé bélite (notation cimentière C2S) (Equation 
(I.3-4)).  2!" + N0" ⇒ CaSiOM 2 + N ⇒ 2N ℎ!,- P0P/ + N0Q06/ ⇒ RéQ0./ (I.3-4)
Entre 1400°C et 1500°C, il est constaté une combinaison de la bélite avec de la chaux vive 
pour former du silicate tricalcique Ca#SiOT appelée alite (notation cimentière C3S) 
(Equation(I.3-5)). La cuisson du calcaire pour la production de chaux hydraulique se réalise à 
des températures maximales de 1250°C [Guillot and Roque, 2010]. Ainsi, contrairement aux 
ciments industriels actuels, la chaux hydraulique ne contient que très peu d’alite, ce qui explique 
une prise lente, comparativement. CaSiOM  + CaO ⇒ Ca#SiOT  + 2N ⇒ 3N ℎ!,- P0P/ + RéQ0./ ⇒ VQ0./ (I.3-5)
En parallèle à la formation des silicates de Calcium lors de la cuisson, on trouve la formation 
d’aluminates de calcium. L’alumine Al2O3 présente initialement dans l’argile réagit avec  la chaux 
vive CaO afin de former de l’aluminate tricalcique Ca#AlOW  appelé célite (notation cimentière 
C3A) (Equation (I.3-6)). La réaction se réalise à 1300°C ce qui explique encore une fois la faible 
proportion d’aluminates dans les chaux hydrauliques, mêmes actuellement. AlO#  + 3CaO ⇒ Ca#AlOW V + 3 ⇒ 3V VQ,03/ + ℎ!,- P0P/ ⇒ éQ0./ (I.3-6)
Enfin, il est possible d’observer lors de la cuisson du calcaire la formation de ferro-
aluminates de calcium. Ici, l’oxyde de fer et l’alumine réagissent avec la chaux vive pour former 
du ferro-aluminate tétracalcique  Ca4Al2Fe2O10  appelée ferrite (notation cimentière C4AF). 4CaO + AlO# + FeO#  ⇒ CaMAlZ/O[ 4 + V + Z ⇒ 4VZ ℎ!,- P0P/ + VQ,03/ + "-\/ / ]/7 ⇒ Zé70./ (I.3-7)
Lors de l’extinction des produits issus de la cuisson, l’oxyde de calcium C réagit avec l’eau 
pour produire de l’hydroxyde de calcium CH (Equation (I.3-2)). Il faut noter dans ce cas que l’eau 
apportée lors de l’extinction doit être dosée de manière à réagir uniquement avec l’oxyde de 
calcium C. Un surplus d’eau entrainerait en effet une réaction d’hydratation de la bélite C2S, de 
l’alite C3S et des aluminates C3A et ferro-aluminates C4AF. C’est justement du fait de la 
propriété de ces éléments à s’hydrater que l’on appelle ce type de liant chaux hydraulique. La 
chaux hydraulique naturelle contient donc, en quantités variables selon le calcaire d’origine et la 
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température de cuisson, du silicate de calcium, de la chaux éteinte et potentiellement des traces 
d’aluminates et ferro-aluminates calcium. 
Ensuite, lors du gâchage du mortier, un apport en eau est effectué entrainant l’hydratation 
rapide de la bélite pour former des silicates de calcium hydratés CSH et de la chaux éteinte CH. 
On dit alors que la chaux effectue une prise hydraulique (Equation (I.3-8)). Les CSH sont des gels 
hydratés stables au contact de l’eau. Cela explique la faculté de ce type de liant à durcir sous 
l’eau. 2(CaSiOM) +  4
" ⇒ 3 !". 2N0". 3 
" +  !("
)  2N +  4
  ⇒  N
 +  
  RéQ0./ +  /!,  ⇒  N0Q06!./ / !Q60, ℎ\7!.é +  6ℎ!,- /./03./ (I.3-8)
Enfin, la prise se réalise en parallèle de manière aérienne. La réaction de carbonatation 
s’effectue dans ce cas en milieu humide. La réaction de la portlandite avec le CO2 donne de la 
calcite et de l’eau (Equation ((I.3-3))). Le cycle de la chaux hydraulique est schématisé sur la 
Figure I.3-9. 
(b) 
Figure I.3-9 : Cycles de la chaux hydraulique  
Pour résumer, les chaux aériennes sont issues de la calcination de calcaires purs tandis que 
les chaux hydrauliques proviennent de la calcination de calcaires contenant de l’argile et de la 
silice. Les chaux aériennes possèdent une bonne ouvrabilité mais leur prise est très lente 
(supérieure 1 an et à condition que le contact avec l’air soit réel et en profondeur), et leur 
résistance mécanique faible (inférieure à quelques MPA). De plus, dans les maçonneries 
massives, il n’est pas garanti que l’air aille au cœur du joint et que la prise soit donc totale. Le 
joint peut par la suite se dissoudre facilement avec l’eau et une partie du mortier peut 
disparaitre par lixiviation. Les chaux hydrauliques ont des caractéristiques plus élevées. Elles 
détiennent une aptitude à faire prise et à durcir sous l’eau. Leur temps de prise est inférieur à 
celui de la chaux aérienne (de l’ordre de quelques jours à quelques mois), mais largement 
supérieur aux ciments industriels actuels.  Le paragraphe I.3.2.3.4 fournira des données chiffrées 




Ca(OH)2 C2S  C3S C3A C4AF 
;<;>? SiO2 Al2O3 Fe2O3 
;<>  C2S  C3S C3A C4AF 
FIJ 





Silicates de calcium hydratés CSH KJL Eau 
Ca(OH)2 
 
Partie I Etude bibliographique 
I.3 Comportement mécanique des maçonneries et modélisations associées
33
Classification des chaux 
Une classification des chaux hydrauliques selon l’indice d’hydraulicité a été initiée par Vicat 
au 19è siècle, puis modifiée à maintes reprises, notamment  par Durand-Claye. Le caractère 
hydraulique d’une chaux dépend ainsi des caractéristiques chimiques du gisement calcaire. 
L’indice d’hydraulicité i est défini comme étant le rapport de la quantité d’argile sur la quantité 
de chaux vive. Cet indice permet de répertorier cinq types de chaux, présentés dans le Tableau 
I.3-3. Les espèces chimiques sont exprimées ici en pourcentage massique. 
 
0 = N0" + VQ"#  +  Z/"# !" + _`"   (I.3-9)
 
Un indice de cimentation CI est par ailleurs proposé par Eckel [Eckel, 1928].  
 
 
f = 2.8 N0" +  1.1 VQ"#  +  0.7 Z/"# !" + 1.4 _`"  (I.3-10)
 





Terminologie d’hydraulicité i 
(Vicat puis Durand-
Claye) 
de cimentation CI 
[Eckel, 1928] 
Chaux aérienne 0-5 0-0.1 0-0.15 Chaux grasse 
Chaux faiblement 
hydraulique 
5-8 0.1-0.16 0.15-0.30 






Chaux hydraulique 14-19 0.3-0.4 0.5-0.7 
Chaux éminemment 
hydraulique 
19-22 0.4-0.5 0.7-1.1 Chaux maigre 
Tableau I.3-3 : Indice d’hydraulicité, de cimentation et types de chaux 
Plus les quantités de silices, d’alumines et d’oxydes de fer sont élevées plus l’indice 
d’hydraulicité est élevé car la chaux comprend alors de la bélite capable de réagir au contact de 
l’eau pour former des gels insolubles. La prise est ainsi d’autant plus rapide que l’indice est 
élevé.  Concernant les chaux naturelles, la norme NF EN 459 fait la distinction entre les chaux 
calciques (CL) et les chaux naturelles hydrauliques (NHL).  Les CL (80% ou 90%) sont classées 
en fonction de leur teneur en (CaO + MgO). Les chaux NHL (2MPa, 3.5MPa ou 5MPa) sont 
classées en fonction de leur résistance à la compression à 28 jours (selon la norme NF EN 196-
1). Le Tableau I.3-4 présente la composition chimique du CL 90, de NHL 2, 3.5 et 5 et enfin d’un 
ciment portland CEMI 52.5. Il est constaté que les proportions de silice, de fer et d’alumine sont 
nulles pour la chaux aérienne. Ces proportions augmentent avec l’indice de résistance de la NHL. 
Elles atteignent enfin des valeurs élevées pour le ciment Portland. 
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CL 90 (1)    
Chaux hydraulique  Ciment Portland 
CEMI 52,5 (3) NHL 2 (2) NHL 3.5 (2) NHL 5 (2) 
Perte au feu 24.8% 20% 18% 16% 1.4% 
Insolubles - 8% 9.6% 5.6% 0.2% 
CaO  73.8% 63% 56% 59% 65.7% w{>J - 6% 12% 15% 20.2% |}J>? - 1.3% 1.7% 1.9% 5.3% ~J>? - 0.4% 0.5% 0.6% 2.0% 
MgO 0.4%  0.75% 1.0% 1.0% 1.1% 
SO3 0.05% 0.31% 0.4% 0.4% 3.0% 
Autres Oxydes 1% 0.2% 0.8% 0.5% 1.1% 
Indice i 0.00 0.12 0.25 0.29 0.41 
Indice IC 0.00 0.29 0.62 0.74 0.95 
(1) Fiche produit chaux aérienne Arkessens CL90, Canosmose® 
(2)Fiche technique chaux et produits de Saint-Astier® 
(3) Fiche technique TechLab d’un ciment Portland (CEMI 52.5) 
Tableau I.3-4 : Composition chimique de différents types de liant, (en % massique) 




CL 90 (1)    
Chaux hydraulique  Ciment 
Portland CEMI 
52,5 (3) NHL 2 (2) NHL 3.5 (2) NHL 5 (2) 
Insolubles - 8% 9.6% 5.6% 0.2% 
;; 5 % 13% 25% 23% - 
; 95% 58% 25% 22% - 
;Jw - 17% 35% 43% 18% ;?w - - - - 57% ;?| - 0.4% 0.5% 0.7% 8% ;J|w - 0.8% 1% 1.3% - ;|~ - 0.5% 0.8% 0.7% 10% 
Autres  2.3% 3.1% 3.7% - 
(1) Fiche produit chaux aérienne Arkessens CL90, Canosmose® 
(2)Fiche technique chaux et produits de Saint-Astier® 
(3) Fiche technique TechLab d’un ciment Portland (CEMI 52.5) 
Tableau I.3-5 : Composition minéralogique de différents types de liant (en % massique) 
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I.3.2.3.2 Les mortiers du moyen-âge  
Nous rappelons que nous nous sommes fixé l’objectif d’estimer les propriétés mécaniques 
des mortiers en place sur les édifices gotiques. Quelle est la nature et la qualité des mortiers de 
ces constructions qui ont traversé 7 siècles ? 
Selon [Froidevaux, 2001] : « les mortiers du haut Moyen-Age étaient composés ainsi : 300kg 
de chaux (CaO) pour un m3 de sable soit environ ¼ de chaux éteinte pour ¾ de sable » soit environ 
un volume de chaux pour deux volumes de sable . Si l’on en croit Furlan et Bissegger, ils étaient 
vraisemblablement à base de chaux aérienne comme l’indique la Figure I.3-10 [Furlan and 
Bissegger, 1975]. Selon Blezard, la qualité des mortiers durant la période médiévale décline 
[Blezard, 2003]. Une étude sur la cathédrale de Tournais en Belgique (12è siècle) indique que 
différents types de mortiers ont été utilisés à différentes époques [Mertens et al., 2006]. Selon 
l’auteur, les mortiers proviennent tous de la cuisson de la même pierre calcaire, très présente 
dans la région. La différence en hydraulicité constatée sur différents échantillons prélevés est 
interprétée comme étant le résultat d’une température ou d’un temps de cuisson variable d’un 
même type de calcaire.  
Figure I.3-10 : Utilisation des liants au cours de l’histoire. [Furlan and Bissegger, 1975] 
Mais, serait-il possible de déduire le type de chaux utilisé lors de la construction à partir 
d’une analyse chimique d’un morceau de joint prélevé sur site ? Les travaux d’Elsen sur des 
mortiers actuels mettent en évidence l’idée que la connaissance  de la composition 
minéralogique exacte d’une chaux ne permet pas de donner une indication précise de 
l’hydraulicité de l’échantillon. La Figure I.3-11 indique que des chaux appartenant à une même 
classe peuvent avoir des compositions minéralogiques variables [Elsen et al., 2012]. On observe 
par ailleurs que la chaux « aérienne » calcique 80 présente une quantité non négligeable de C2S 
et de C3A tandis que certains échantillons de chaux hydraulique (le NHL5_C) peuvent contenir 
une part importante de portlandite CH.  
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Figure I.3-11 : Composition minéralogique de différents types de liants[Elsen et al., 2012] 
Une gamme de méthode de caractérisation minéralogique peut s’utiliser pour l’analyse des 
mortiers historiques. On compte la diffractométrie au rayon X, la microscopie optique, la 
microscopie électronique de balayage (MEB), les méthodes thermiques et infrarouges. La 
difficulté est de séparer le liant des agrégats. Une méthode consiste à broyer légèrement 
l’échantillon de mortier prélevé et de le faire passer dans un tamis de 63 μm [Middendorf et al., 
2005]. La fraction supérieure à 63 μm est l’agrégat. La fraction inférieure à 63 μm est appelée 
fraction « enrichie en liant ». Elle peut contenir une proportion de granulats même en plus faible 
quantité que l’échantillon initial. Il est alors possible de réaliser des analyse de DRX, ATG, et des 
analyses optiques sur chacune des fractions afin d’obtenir leur proportions minéralogiques 
[Mertens et al., 2006]. Une autre méthode pour séparer le liant du granulat consiste à plonger le 
mortier dans une solution acide. En faisant l’hypothèse que le granulat est insoluble et que le 
liant se dissout totalement, il est possible de déterminer la composition chimique du liant et de 
définir ainsi son indice d’’hydraulicité. 
En conclusion, la composition chimique et minéralogique des liants en place est délicate à 
obtenir. De plus, des liants présentant les mêmes caractéristiques mécaniques peuvent avoir des 
compositions minéralogiques différentes. Il semble alors délicat d’obtenir des informations 
précises sur les propriétés mécaniques des mortiers à partir de leur étude chimique et 
minéralogique. 
Notons enfin qu’avant l’ère industrielle, les matériaux utilisés pour la construction étaient 
locaux, et variaient donc d’un édifice à l’autre. Par ailleurs, les chantiers duraient des années, 
voire des dizaines d’années, et les édifices ont été restaurés depuis leur origine. Enfin, les 
bâtiments et les maçonneries ont vieilli et subi des aléas climatiques. On peut donc se douter que 
les caractéristiques actuelles des mortiers sont variables d’un point à un autre. On ne peut donc 
caractériser les mortiers en place qu’à partir d’essais mécaniques directs.  
I.3.2.3.3 Le sable.  
Le sable est généralement inerte dans la réaction chimique d’hydratation du liant mais 
participe à la compacité du mortier durci. Aujourd’hui, la majorité des sables sont tamisés et 
doivent satisfaire des exigences de granulométrie. A l’époque gothique, les sables étaient 
grossièrement tamisés. Ils présentaient une grande dispersion de granulométrie et en 
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particulier des fines. Ils pouvaient contenir des éléments siliceux ou même des gravillons 
[Froidevaux, 2001].  
[Venkatarama Reddy and Gupta, 2008] étudie l’influence de la granulométrie des sables sur 
la maniabilité, la rétention d’eau et les caractéristiques mécaniques des mortiers.  Il ressort de 
l’étude qu’à maniabilité équivalente, le sable fin demande un pourcentage supplémentaire non 
négligeable d’eau de gâchage.  Enfin, le module d’élasticité et les résistances à la compression et 
à la traction du mortier diminuent lorsque que la granulométrie du sable diminue. 
I.3.2.3.4 Caractérisation mécaniques 
La norme EN 1015-11 propose une méthode de détermination de la résistance en 
compression du mortier à l’état durci à l’image de celle sur le béton.  Il est possible de tester les 
propriétés élastiques, les résistances en traction compression. [Domede, 2006] a réalisé une 
synthèse d’études menées sur l’influence de la composition du mortier et du temps de prise sur 
la résistance du mortier (Figure I.3-12). Deux observations résultent de cette synthèse : le temps 
de stabilisation de la résistance à la compression (et donc le degré d’hydratation) est 
relativement long (environ 30 mois pour un mortier de chaux dosée à 500 kg/m3) et la 
résistance à la compression varie selon les auteurs. 
(a) 
 (b)  
Figure I.3-12 : Résistance à la compression du mortier en fonction du temps de prise et de la 
composition du mortier. (a) Courbes d’évolution, (b) tableau de valeurs en MPa [Domede, 2006]
Une étude menée en 2012 compare les propriétés mécaniques de mortiers composés de 4 
types de chaux (3 chaux hydraulique NHL 2, 3.5 et 5 et une chaux aérienne CL90s) [Costigan and 
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Pavía, 2012]. La Figure I.3-13 indique la variation de résistance à la compression et résistance à 
la flexion en fonction de l’âge du mortier. Il est observé dans ce cas une stabilisation des 
résistances à partir de 12 mois pour chacun des mortiers. Les résistances de compression à 12 
mois varient de 1.8 MPa pour le mortier de chaux aérienne CL90 à 13 MPa pour celui de chaux 
hydraulique NHL 5. Il est constaté par ailleurs un écart important de résistance à la compression 
à 12 mois (du simple au triple) entre les mortiers de chaux NHL3.5 (10 MPa) et ceux de chaux 
NHL 2 (2 MPa). Enfin, les résistances à la flexion à 6 mois varient de 0.5 MPa pour le mortier de 
chaux aérienne à 2.5 MPa pour celui de chaux hydraulique NHL 5. 
(a)       (b) 
Figure I.3-13 : Résistances de différents type de mortiers en fonction de l’âge (a) Compression (b) 
flexion [Costigan and Pavía, 2012]











la traction   
Déformation au 
pic de traction 
Unité (GPa) (MPa) (mm/m) (MPa) (mm/m) 
CL90 0.06 0.9 18 0.34 1.6 
NHL2 0.19 2.3 29 0.37 1.2 
NHL3.5 0.20 6.5 64 0.78 1.8 
NHL5 0.15 7.3 80 2.3 1.9 
(c) 
Figure I.3-14 : Lois de comportement de différents type de mortier à 56 jours (a) Compression (b) 
flexion (c) caractéristiques mécaniques extraites [Costigan and Pavía, 2012]
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Cette étude compare en outre les lois de comportement à la compression et à la flexion de 
ces quatre types de mortier testés à 56 jours. Les courbes de comportement en compression et 
traction sont présentées sur la Figure I.3-14. L’ordre de grandeur des modules d’élasticité est 
dans ce cas de 200 MPa pour les chaux hydraulique et 50 MPa pour la chaux naturelle. 
La recommandation RILEM  [“MS.A.6,” 1998, p. 6] propose par ailleurs une méthode pour 
l’étude du comportement triaxial en compression de mortiers. L’essai triaxial consiste à 
appliquer une contrainte normale à un petit échantillon cylindrique soumis à une pression 
diamétrale de confinement.  
   (a)      (b) 
Figure I.3-15 : Comportement du mortier sous chargement triaxial de compression pour différents 
rapport contrainte radiale/contrainte longitudinale [“MS.A.6,” 1998, p. 6]. (a) Courbe contrainte 
longitudinale-déformation longitudinale. (b) Courbe contrainte longitudinale-déformation radiale 
La Figure I.3-15 indique l’allure des courbes obtenue pour ce type d’essai. Pour de faibles 
contraintes radiales, un comportement caractéristique des géomatériaux avec une partie post-
pic adoucissante est mis en évidence. En augmentant la pression de confinement, il est constaté 
une augmentation de la contrainte de rupture et le passage d’un écrouissage négatif à un 
écrouissage positif. Enfin, pour des rapports σr/σl supérieurs à 0.15, il est observé une 
contraction radiale en début d’essai. 
 
I.3.2.4 Les interfaces mortier-blocs 
De nombreuses études montrent que l’interface entre le mortier et les blocs joue un rôle 
prépondérant dans le comportement structurel global de la maçonnerie.  Lourenço démontre 
par exemple que la partie faible d’une maçonnerie soumise à des sollicitations de traction 
(fissuration de mode I) ou de cisaillement (fissuration de mode II)  est l’interface mortier-bloc 
[Lourenço, 1996]. On trouve donc dans la littérature un grand nombre de méthodes d’essai sur 
des « prismes » de maçonnerie destinés à étudier le comportement des interfaces mortier-bloc 
en traction, compression et cisaillement. Cette partie s’attache à présenter ces méthodes ainsi 
que le comportement mécanique de ces interfaces vis-à-vis des sollicitations de traction, 
compression et cisaillement. 
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I.3.2.4.1 Résistance à la traction uniaxiale. 
[Pluijm, 1992] est l’un des premiers à étudier le comportement de traction  des interfaces. Il 
effectue des essais de traction directe à déplacement imposé sur des échantillons composés de 
deux éléments réunis par un mortier. Il étudie parallèlement des blocs d’argiles et des blocs de 
silicate de calcium. Il observe alors dans cette étude un comportement en traction se divisant en 
une partie élastique pré-pic relativement courte puis une partie post-pic ou le matériau s’adouci 
rapidement (Figure I.3-16). Il s’agit d’un comportement typique des géomatériaux comme nous 
l’avons vu précédemment. Pluijm mesure des énergies surfaciques de fissuration de traction 
allant de 0.005 à 0.02 Nm/mm² pour des résistances à la traction de l’interface bloc-mortier de 
0.3 à 0.9 MPA.  
Figure I.3-16 : Comportement en traction uniaxiale d'interfaces mortier-bloc. (a)  échantillon 
constitué de deux éléments et d’une interface. (b) Courbes contrainte normale-déplacement normal 
[Pluijm, 1992]
Par ailleurs, l’adhérence entre le mortier et le bloc ne se produit pas sur toute la surface de 
contact. La surface nette d’adhérence, s’identifiant au centre de la section, apparaît inférieure à 
la surface de contact ([Pluijm, 1992], [Lourenço, 1996] et [ thomas Stablon, 2011]).  
I.3.2.4.2 Comportement de compression-cisaillement de l’interface 
mortier-blocs. 
De nombreux auteurs ont travaillé sur l’étude du comportement en cisaillement des 
interfaces mortier-blocs [Atkinson et al., 1989], [Pluijm, 1992], [Vasconcelos and Lourenço, 
2009], [Roca and Araiza, 2010]. Roca indique par ailleurs les différents moyens recensés dans la 
littérature qui sont utilisés pour évaluer le comportement de compression-cisaillement à 
l’interface (Figure I.3-17). 
Figure I.3-17 : Dispositifs d'essai des interfaces mortier-blocs soumise à des chargements de 
compression-cisaillement.[Roca and Araiza, 2010] 
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Le but de ces essais est d’étudier le comportement en cisaillement de l’interface par rapport 
à une contrainte de compression (ou contrainte de confinement) appliquée normalement à 
l’interface. Ces travaux conduisent aux observations suivantes.  
Pour des contraintes normales de compression assez faibles, la rupture par cisaillement se 
réalise au niveau de l’interface bloc-mortier. Pour des contraintes plus élevées, la rupture se 
réalise au sein même du mortier [Vasconcelos and Lourenço, 2009]. Enfin, pour des contraintes 
normales très élevées, la rupture se produit dans une direction diagonale au sein des éléments 
(Figure I.3-18).   
 
(a)                (b)              (c) 
Figure I.3-18 : Modes de de rupture au cisaillement des interfaces. (a) Rupture sur la surface de 
collage entre l’élément et le mortier sur l’une ou les deux faces de l’élément. (b) Rupture par 
cisaillement localisé dans le mortier. (c) Rupture par écrasement ou fissuration des éléments (d’après 
la norme NF EN 1052-3, 2003) 
Les courbes contraintes de cisaillement-déplacement tangentiel distinguent trois étapes 
(Figure I.3-19(a)) : un comportement linéaire élastique pré-pic, un comportement adoucissant 
post-pic des interfaces blocs-mortier et un comportement résiduel constant à partir d’un certain 
déplacement tangent. Par ailleurs, la résistance au cisaillement et la contrainte résiduelle 
augmentent avec  la contrainte de compression normale appliquée sur l’échantillon. Cette 
contrainte résiduelle souligne un phénomène de plasticité de l’interface mortier-bloc en 
cisaillement. Cet essai conduit en outre à la détermination de l’angle de frottement initial Ф0 et 
de l’angle de frottement résiduel Фr. Un modèle de frottement de Mohr-Coulomb semble 
correspondre aux observations expérimentales :   = 6 +  (I.3-11)
Où c est la contrainte de cisaillement pour une contrainte nulle (appelée aussi cohésion) et 
μ le coefficient de frottement de Coulomb. 
 
(a)      (b) 
Figure I.3-19 : (a) comportement tangent en cisaillement des interfaces en fonction de la contrainte 
normale appliquée[Acary, 2001], (b) Loi de frottement de Coulomb avec angles de frottement initial et 
résiduel 
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[Pluijm, 1992] remarque également une relation linéaire entre l’énergie de fissuration de 
cisaillement (mode II) et la contrainte normale appliquée. Enfin, il constate que l’énergie de 
fissuration en mode II diminue avec le niveau de contrainte normale appliquée.  
Notons que des études du comportement tangent des interfaces mortier-bloc sous 
sollicitations cycliques ont été réalisées par plusieurs auteurs entre 1989 et 2010 ([Atkinson et 
al., 1989], [Vasconcelos and Lourenço, 2009], [Roca and Araiza, 2010]). 
 (a)      (b) 
Figure I.3-20 : comportement d'un joint de mortier sous sollicitation cyclique imposées [Atkinson et 
al., 1989]. (a) réaction tangentielle. (b) Déplacement relatif normal
Lors du premier cycle, il est observé un comportement pré-pic élastique suivi d’un 
adoucissement post-pic de l’interface jusqu’à la contrainte résiduelle (Figure I.3-20). Le 
déplacement relatif normal à la surface s’inverse lors de la phase adoucissante ce qui indique 
que l’écoulement plastique est non-associé. Une fissuration est apparue pendant cette phase. 
L’inversion du déplacement tangentiel amène une contrainte de résistance du même ordre de 
grandeur que précédemment. Dans ce cas, le pic de rupture n’est pas atteint. Le comportement 
du joint est alors approché par un comportement plastique parfait. Les cycles suivants se 
superposent au premier et indiquent une accommodation du joint. La superposition des 
déplacements normaux au bout d’un certain nombre de cycles indique également une 
accommodation du joint. 
I.3.2.5 Modélisation des géomatériaux 
Dans cette partie, nous présenterons les différents types de lois utilisées pour simuler le 
comportement mécanique des géomatériaux. Nous considérons dans ce cas que le matériau 
modélisé est homogène. Cette hypothèse est validée selon l’échelle d’étude du matériau. Le 
mortier par exemple est constitué, comme nous l’avons vu de granulats et d’un liant hydraté. A 
l’échelle de la microstructure, ce matériau est hétérogène. Cependant, si son étude se place à une 
échelle suffisamment grande, il peut être considéré comme homogène. Il existe un volume 
d’étude du matériau de taille minimale pour valider cette hypothèse appelé volume élémentaire 
représentatif (VER). Celui-ci est suffisamment grand à l’échelle de la microstructure pour 
considérer que le milieu est homogène et suffisamment petit pour permettre de réaliser des 
calculs et ce, sans effet d’échelle.  
Tous les modèles présentés ci-après, appliqués à des matériaux homogènes, sont 
développés dans le cadre de la mécanique des milieux continus. On trouve trois familles 
Partie I Etude bibliographique 
I.3 Comportement mécanique des maçonneries et modélisations associées
43
principales de modèles mécaniques qui simulent le comportement des géomatériaux : les 
modèles élastiques, plastiques et d’endommagement. Nous verrons en outre que la plasticité et 
l’endommagement peuvent être couplés dans un même modèle. 
I.3.2.5.1 Modélisation Elastique 
En mécanique des milieux continus la modélisation élastique des matériaux est donnée par 
la loi de Hook généralisée (équation (I.3-12)). Ici,  et   sont les tenseurs du second ordre des 
contraintes et des déformations. Le terme    , appelé tenseur d’élasticité, est un tenseur du 
4ème ordre traduisant les propriétés élastiques du matériau.   = .  (I.3-12)
Dans le cadre d’un matériau isotrope, et en considérant le module d’élasticité E et le 
coefficient de Poisson ν, la loi de Hook devient : 
 = 1 +  .  + 1 − 2  (I.3-13)
Où,   est le symbole de Kronecker et  et la notation abrégée de la trace des 
déformations. Dans ce cas de figure, l’élasticité du matériau n’est définie qu’avec les seuls 
paramètres E et ν. 
De par sa simplicité, ce type de modèle restreint au domaine élastique, pouvant être 
implémenté simplement dans un logiciel de calcul élément-fini présente l’avantage de limiter le 
temps de calcul. Cependant le caractère non-linéaire des géomatériaux tels que les phénomènes 
de plasticité, dilatance, endommagement, ne peuvent être pris en compte. 
I.3.2.5.2 Modèles plastiques 
Les modèles élasto-plastiques permettent de prendre en compte le comportement non-
linéaire du géomatériau au-delà d’un seuil décrit par un critère de plasticité. La fonction de 
charge f sert à évaluer si l’état de contrainte se trouve dans le domaine élastique ou non. Au-delà 
du critère de plasticité, diverses lois d’écoulement plastique peuvent être mises en œuvre. Il 
existe dans ce cas les lois dites associées et les lois non-associées. 
Critères  
Les critères usuels, ou fonctions de charge, utilisés dans les modèles plastiques sont en 
général définis à partir des invariants du tenseur des contrainte. Ceux-ci sont des grandeurs 
scalaires indépendantes de l’orientation du repère d’étude du tenseur. La fonction de charge est 
nécessairement convexe dans l’espace des contraintes. Le critère le plus simple, retrouvé dans 
de nombreux logiciels de calcul, est le critère de Von mises [Von Mises, 1928]. Celui-ci n’utilise 
que le second invariant du déviateur des contraintes. Dans l’équation (I.3-14),   représente la limite d’élasticité du matériau, et s  le déviateur des contraintes. Ce critère  revient à faire 
intervenir les cisaillements maximaux dans chaque plan principal.  ]() =  −  
Avec:   = #      (I.3-14)
Le critère de Tresca présente quant à lui la spécificité de ne faire intervenir que le plus 
grand des cisaillements. Contrairement au critère de Von Mises, le critère de Tresca ne définit 
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pas une surface de charge régulière et cela pose des problèmes d’écoulement plastique dans les 
logiciels de calculs. 
Nous avons vu que la résistance à la compression des géomatériaux est sensible à la 
pression de confinement. Les critères présentés précédemment ne tiennent pas compte de cette 
propriété mécanique. Deux critères couramment utilisés font intervenir la pression 
hydrostatique. Le premier, critère de Drucker Praguer, est une extension du critère de Von 
Mises. Il s’agit d’une combinaison linéaire du deuxième invariant du déviateur  et de la trace du 
tenseur de contrainte f (Equation (I.3-15)). Ce critère considère l’augmentation de résistance 
du matériau lorsqu’il est soumis à une pression de confinement.  ]() = (1 − ) + f −   (I.3-15)
Enfin le critère de Mohr-Coulomb est un critère apparenté à celui de Tresca, mais prenant 
en compte le confinement. Ce critère introduit la notion de frottement interne. Il suppose que le 
cisaillement maximal que peut subir le matériau est d’autant plus grand que la contrainte 
normale de compression est élevée. Deux paramètres sont considérés dans ce critère, la 
cohésion C et l’angle de frottement interne  (équation(I.3-16)). A l’image du critère de Tresca, 
ce critère présente une surface de fonction de charge non-régulière. C’est pourquoi on lui 
préfère le critère de Drucker-Praguer, qui généralise le critère de Mohr-Coulomb en 3D. ]() =  − # +  − # sin  − 269      (avec # ≤   ≤  ) (I.3-16)
Pour les matériaux fragiles, tel que les géomatériaux, un critère en traction est 
communément employé. Il s’agit du critère de Rankine. Il s’exprime en fonction des contraintes 
normales principales. Le critère est atteint dès que l’une des trois contraintes principales atteint 
la contrainte limite de traction  (équation (I.3-17)). ]() = _!-() −   (I.3-17)
Lois d’écrouissage  
Le tenseur des déformations peut s’écrire comme la somme des déformations plastiques   
et élastiques  . Les lois d’écoulement plastique permettent d’évaluer l’évolution de la 
déformation plastique en fonction de l’état de contrainte appliqué  =   +   (I.3-18)
Lorsque le critère est atteint (cf. conditions de Kuhn Tucker), on peut observer un 
écoulement plastique  ̇. Si le modèle est sans écrouissage, la fonction de charge reste fixe et le 
domaine d’élasticité est toujours identique. On parle de modèle plastique parfait. Sinon, 
l’écoulement plastique peut s’accompagner d’une modification du domaine d’élasticité et donc 
du critère d’élasticité. On parle alors de modèle élasto-plastique avec fonction d’écrouissage. 
Nous avons vu que les géomatériaux présentaient un adoucissement. Celui-ci peut être 
considéré en prenant en compte un écrouissage négatif.  
Enfin, l’écoulement plastique peut être associé ou non-associé. L’écoulement associé  
signifie que celui-ci est normal à la fonction de charge f (Equation(I.3-19)). Dans cette 
équation, ̇ est le multiplicateur plastique. En revanche, l’écoulement non-associé signifie qu’il 
existe une fonction F différente de la fonction de charge f qui régit l’écoulement plastique. 
 ̇ =  ̇ ] (I.3-19)
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Nous avons vu précédemment que les géomatériaux présentaient un caractère dilatant en 
compression. Pour contrôler cette dilatance il est nécessaire de choisir une loi d’écoulement 
plastique non-associée. Celle-ci fait intervenir un coefficient de dilatation β. Ce type de loi est 
utilisé dans le modèle endo3D développé au LMDC de Toulouse. La fonction  F qui régit 
l’écoulement plastique est indiquée en équation (I.3-20) [Sellier et al., 2013]. 
Z = 1 2   +   f3  (I.3-20)
Conclusion sur les modèles de plasticité  
Les modèles de plasticité considèrent un certain nombre de phénomènes observés sur les 
géomatériaux au-delà du domaine élastique. La sensibilité à la pression de confinement peut 
être modélisée au moyen du critère de Drucker Praguer. Dans le contexte d’une modélisation par 
la méthode des éléments finis, ce critère est préféré au critère de Tresca qui présente des points 
singuliers. Par ailleurs, l’adoucissement du matériau peut être pris en compte au moyen d’une 
fonction d’écrouissage. La dissymétrie en traction et compression peut être établie en 
différentiant les critères de rupture en compression (critère de Drucker Praguer) et en traction 
(critère de Rankine). Cependant, ce type de modèle ne prend pas en compte la diminution de 
raideur lors d’un essai de compression ou de traction. La famille des modèles d’endommagement 
s’attache justement à prendre en compte cet aspect-là. 
I.3.2.5.3 Modèles d’endommagement 
Principe 
La théorie de l’endommagement est introduite par [Kachanov, 1958] qui étudie les 
phénomènes de rupture provoqués par le fluage. Cette notion a été généralisée par la suite sur la 
base de la thermodynamique des processus irréversibles [Lemaitre and Chaboche, 1985]. Cette 
théorie consiste en la description des phénomènes entre l’état vierge et l’amorçage de la fissure. 
Elle désigne la détérioration plus ou moins progressive d’un matériau due à l’apparition de 
micro-vides. L’endommagement est utilisé principalement pour la modélisation des 
géomatériaux caractérisés par un écrouissage négatif.  
Les modèles d’endommagement relèvent d’une approche continue de la modélisation du 
matériau. Ainsi, on considère le matériau fissuré comme un milieu continu et homogène mais 
éventuellement anisotrope. L’endommagement est quantifié par la variable 
d’endommagement selon l’équation suivante : 
 =  NN  (I.3-21)
Où N est la surface endommagée (ou surface des vides) et S la surface apparente du 
matériau (Figure I.3-21). De plus, on peut calculer la surface effective : N = N − N. Ainsi, si  = 1 le matériau est complètement endommagé et on observe l’apparition d’une fissure 
mésoscopique. Si  = 0, le matériau est vierge.  
 
 
Surface apparente (S) 
Vides (surface endommagée N) 
Surface effective (N) 
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Figure I.3-21 Représentation schématique d'un échantillon endommagé 
La théorie de l’endommagement se caractérise par un système de contraintes en parallèle 
(Figure I.3-22). La surface S sur laquelle on applique un effort F est considérée comme la somme 
d’une surface saine N (la matière) et d’une surface endommagée N (les vides et les fissures). 
Figure I.3-22 : Illustration de la contrainte effective 
L’effort se transmet au sein de l’échantillon à travers la surface saine (dite surface 
effective). On définit la contrainte effective   représentant l’effort exercé sur la surface 
apparente rapporté à la surface saine. Elle est supérieure à la contrainte apparente σ.    =  1 −   ≥   
 
(I.3-22)
Le principe d’équivalence en déformation énonce que le comportement d’un matériau 
endommagé est traduit par la loi de comportement du matériau vierge dans lequel on remplace 
la contrainte usuelle par la contrainte effective. [ est le module d’élasticité du matériau sain.  = (1 − )[ (I.3-23)
Le module d’élasticité du matériau endommagé est décrit par :  = (1 − )[. (I.3-24)
L’endommagement d’un matériau peut donc être pris en compte à travers la description de 
la variation des caractéristiques élastiques du matériau. La rigidité du matériau est ainsi 
directement reliée à la variable d’endommagement.  
Lois d’endommagement isotropes.  
En 1984, Mazars formule un modèle d’endommagement élastique isotrope utilisable 
principalement pour les bétons [Mazars, 1984]. La formulation du modèle s’écrit :  = (1 − )  (I.3-25)
Ou  et  sont respectivement les tenseurs d’élasticité et de contrainte, E le tenseur 
d’élasticité et D la variable d’endommagement isotrope. Cette variable est scalaire et traduit 
donc un état de contrainte triaxial à un état de contrainte équivalente uniaxial. De plus, ce 
modèle est élastique, il ne considère pas de déformations plastiques. Le critère de Mazars prend 
en considération la différence de résistance en traction  et en compression. Il introduit donc un 
critère ne prenant en compte que la partie positive des déformations principales. Le modèle 
associe l’endommagement à l’état d’extension locale, au travers d’une variable ̂ dite 
déformation équivalente de Mazars. 
   σv = 0 σ 
Surface apparente (S) N 
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Le comportement du modèle lors du passage de la traction à la compression est réalisé  sur 
CAST3M©. On impose à un seul élément fini deux cycles de traction (points 1 et 2) puis deux 
cycles de compression (points 3 et 4) (Figure I.3-23(a)).  
Figure I.3-23: essai cyclique, (a) Déformation imposée, (b) courbe contraintes déformation 
La Figure I.3-23(b) représente la réponse du modèle au déplacement cyclique imposé. On 
remarque que l’endommagement augmente en traction lorsque l’on passe du point 1 au point 2. 
De plus, que ce soit en traction ou en compression, le modèle est élastique et n’intègre pas les 
déformations plastiques pourtant constatées de manière expérimentale. Le module d’élasticité 
reste constant lorsque l’on passe de la traction à la compression. Le développement de ce 
modèle dans CASTEM a privilégié le respect du second principe de la thermodynamique au 
phénomène de recouvrance de rigidité lors du passage de la traction à la compression.  
L’avantage de l’endommagement isotrope repose sur sa simplicité de mise en œuvre. La 
variable d’endommagement D est dans ce cas scalaire ce qui rend l’implémentation numérique 
plus facile. Une variable d’endommagement isotrope induit une définition de densité volumique 
des vides au sein de la matière. Ainsi, l’endommagement du matériau ne dépend pas de la 
direction. Or, expérimentalement, l’endommagement se produisant dans les géomatériaux 
sollicités en traction se traduit plutôt par une microfissuration perpendiculaire à la direction de 
chargement introduisant une densité surfacique des vides. Ainsi l’endommagement peut 
dépendre de la direction de la normale à la surface considérée. Il est alors nécessaire 
d’introduire une variable d’endommagement de type tensorielle. 
 Pour illustrer ce propos,  prenons un échantillon que l’on soumet à un essai de traction 
suivant la direction y puis suivant la direction x (Figure I.3-24). 
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Dans un premier temps, la traction suivant la direction y provoque une fissuration dans un 
plan orthogonal à la direction de chargement. La variable d’endommagement Dy apparait. 
Pendant la phase de décharge, la variable Dy reste constante. En effet, un endommagement 
croissant signifierait une augmentation de la surface fissurée tandis qu’un endommagement 
décroissant correspondrait à une cicatrisation de la fissure ce qui est thermodynamiquement 
absurde. On applique ensuite une traction suivant la direction x. Une fissure se créé dans le plan 
orthogonal à la direction de chargement. La variable d’endommagement Dx apparait sans pour 
autant modifier la variable Dy.  
Pour résumer, lorsque le chargement appliqué sur le matériau étudié est de type radial, les 
lois isotropes amènent à des résultats satisfaisants. En revanche, pour les chemins de 
chargement plus complexes,  l’orientation  des fissures existantes peut avoir une influence sur la 
réponse de la structure. Il est alors nécessaire de mettre en place un endommagement à 
anisotropie induite prenant en compte l’orientation de la microfissuration. 
Lois d’endommagement anisotropes 
L’anisotropie d’un matériau au sens large définit la différence de comportement mécanique 
en fonction de la direction étudiée. Elle peut être initiale (cas de la maçonnerie et du bois par 
exemple) ou induite par la fissuration. Parallèlement, elle peut concerner les grandeurs 
associées aux élasticités, aux seuils de résistance et aux énergies de fissuration. 
Modèle de Berto. Le modèle d’endommagement orthotrope 2D de [Berto et al., 2002] est 
développé dans le cadre de l’hypothèse des contraintes planes. Il considère 4 variables 
d’endommagement : pour chaque axe principal de la maçonnerie (correspondant aux joints de 
pose et aux joints verticaux), il distingue une variable d’endommagement de traction et une 
variable d’endommagement de compression. Il utilise une méthode de régularisation locale. La 
prise en compte de l’anisotropie initiale de résistance, d’élasticité et d’énergie de fissuration est 
considérée dans ce modèle. Il génère en outre une anisotropie induite par la fissuration. 
Cependant, il ne prend en considération ni la restitution progressive de la raideur lors de la 
refermeture de fissure, ni les déformations plastiques irréversibles. Par ailleurs, son utilisation 
se limite aux modèles à deux dimensions. C’est pourquoi il n’est pas adapté à l’étude des voûtes à 
croisée d’ogives. 
Modèle de Sellier. [Sellier et al., 2013] a développé un modèle d’endommagement orthotrope dit 
de fissuration tournante. En traction, il utilise une régularisation locale en contrôlant l’énergie 
de fissuration dans un contexte orthotrope. Il permet en outre l’évaluation de l’ouverture des 
fissures. De plus, il traite le caractère unilatéral du géomatériau avec prise en compte de la 
restitution progressive de raideur lors de la refermeture des fissures en inspirant des méthodes 
couplant endommagement et compression proposées par Jefferson [Jefferson and Bennett, 
2007]. En compression, le modèle d’endommagement est couplé à un modèle de plasticité. Un 
critère de rupture de type Drucker Praguer implique la prise en compte de la sensibilité du 
matériau à la pression de confinement. De plus, l’écoulement plastique est non associé et conduit 
donc à la prise en compte du caractère dilatant des géomatériaux.  Remarquons qu’il existe dans 
la littérature un certain nombre de modèles semblables [Dahlblom and Ottosen, 1990], 
[Desmorat et al., 2007], [Richard et al., 2010]. 
La Figure I.3-25 présente le comportement du modèle sous un chargement uniaxial cyclique 
de traction-compression. Dans un premier temps, des cycles de tractions sont imposés en 
déplacement. Il est constaté lors de ces cycles l’écrouissage négatif la baisse de rigidité du 
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matériau, la plasticité et les phénomènes d’hystérésis. Lorsque l’on passe de la traction à la 
compression (point E à point F), il est observé une restitution progressive de la rigidité 
correspondant à la refermeture des fissures localisées de traction. L’écrouissage négatif et la 
plasticité post-pic, ainsi que le caractère dilatant des géomatériaux sont simulés en compression. 
Les équations constitutives de ce modèles seront détaillées en partie III. 
Figure I.3-25 Modèle de Sellier, réponse sous chargement cyclique de traction-compression 
I.3.2.6 Conclusion sur le comportement mécanique des 
géomatériaux 
 Dans cette partie, nous avons établi les caractéristiques essentielles des géomatériaux. Le 
caractère fragile de ce type de matériau ainsi que l’écrouissage négatif post-pic entrainent 
l’apparition de fissures localisées que ce soit en traction et en compression. Pour considérer 
l’ensemble de ces phénomènes dans une modélisation réaliste, il est nécessaire d’utiliser des 
modèles élasto plastiques d’endommagement. Le couplage entre endommagement et plasticité 
permet à la fois la prise en compte de la dégradation élastique du matériau lors du chargement 
mais aussi l’écrouissage négatif, le comportement dilatant et la dissymétrie entre traction et 
compression. 
 
I.3.3 COMPORTEMENT MECANIQUE DES MAÇONNERIES ET 
MODELISATIONS ASSOCIEES 
Cette partie présente le comportement mécanique des maçonneries et les modélisations 
utilisées pour le simuler. Dans ce cas, on se place à l’échelle du matériau, échelle intermédiaire 
entre les éléments constituants la maçonnerie (blocs-joints-interfaces) et la structure. Le 
comportement mécanique des maçonneries va dépendre d’une part du comportement 
mécanique des éléments qui la constitue et d’autre part de l’agencement de ces éléments entre 
eux. Nous allons voir que l’interaction entre ces éléments entraîne un comportement complexe. 
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I.3.3.1 Comportement mécanique 
I.3.3.1.1 Comportement en compression directe 
Dispositifs expérimentaux  
En règle générale, on réalise des essais de compression dans la direction perpendiculaire 
aux joints horizontaux des murs en maçonnerie. Ceci s’explique dans la mesure où les 
maçonneries en œuvre sont généralement chargées en compression perpendiculairement aux 
joints de lit. On trouve dans la littérature deux familles d’essais sur l’étude du comportement des 
maçonneries en compression : les essais sur des prismes composés d’éléments uniques disposés 
dans la hauteur et séparés par des joints de mortier [Vasconcelos and Lourenço, 2009], et les 
essais sur des murs en maçonnerie. Ces derniers sont plus coûteux mais permettent d’obtenir 
une meilleure représentativité de la résistance mécanique de la maçonnerie. Cette deuxième 
famille fait aujourd’hui l’objet d’une norme (NF EN 1052-1) qui spécifie les dimensions des 
murets et les conditions d’essais et qui s’inspire des recommandations RILEM. 
Figure I.3-26 : Exigences dimensionnelles des murets  selon la norme EN 1052-1 
 
Allure générale de la courbe contrainte déformation 
La Figure I.3-27 indique l’allure des courbes contrainte-déformation de triplets de 
maçonnerie soumis à des essais de compression à déplacement imposé [Vasconcelos and 
Lourenço, 2009]. La phase (1) correspond à une phase de consolidation de la maçonnerie 
homogénéisée. Elle correspond à la refermeture de microfissures présentes initialement dans le 
matériau. Cette refermeture implique une augmentation de la surface effective du matériau et 
entraine une restauration de la rigidité. Celle-ci peut être expliquée par la refermeture des vides 
des géomatériaux qui la constitue mais également par la faiblesse de l’interface bloc/mortier. 
Peu d’études ont été menées sur ce sujet. On peut néanmoins citer [Blond, 2010] qui indique ce 
phénomène pour des maçonneries de joints secs. La phase (2) montre un comportement quasi-
linéaire du matériau jusqu’au pic de rupture. La phase (3) indique le caractère adoucissant de la 
maçonnerie.  
  
Partie I Etude bibliographique 
I.3 Comportement mécanique des maçonneries et modélisations associées
51
Figure I.3-27 : Courbe contrainte-déformation lors d’essai de compression sur triplets [Vasconcelos 
and Lourenço, 2009] 
Etat de contrainte de la maçonnerie et mode de rupture en compression  
Actuellement, la communauté scientifique accepte l’idée que le mode de rupture en 
compression des maçonneries soit régit par l’interaction entre les blocs et le mortier. Au début 
de l’essai de compression, une fissuration verticale apparait dans les éléments [Mann and 
Betzler, 1994]. En réalité, la maçonnerie soumise à une sollicitation de compression normale aux 
lits de pose présente des états de contraintes différents dans les mortiers et dans les éléments 
[Lourenço and Pina-Henriques, 2006]. En général, la raideur des mortiers est plus faible que 
celle des éléments. Cela entraine des déformations différentielles perpendiculaires à la direction 
de chargement. Le mortier ainsi confiné est soumis à un état de contrainte triaxial de 
compression tandis que les blocs sont soumis à un état de compression/traction biaxiale 
induisant une fissuration parallèle à la direction de chargement. Lorsque la résistance de la 
traction des blocs est atteinte, ceux-ci se fissurent entrainant un déconfinement du mortier et 
une rupture par compression du mortier. 
Figure I.3-28 : Représentation schématique des états de contraintes dans les mortiers et les éléments
d'une maçonnerie soumise à une sollicitation de compression [Lourenço and Pina-Henriques, 2006] 
Effet d’échelle  
[Mohammed et al., 2011] présente une étude sur l’influence de l’échelle de l’échantillon sur 
les caractéristiques mécaniques en compression de triplets de briques assemblées par mortier. Il 
étudie quatre échelles d’échantillons (1:1, 1:2, 1:4, 1:6) présentant les mêmes matériaux 
constitutifs et les mêmes proportions géométriques. Il ressort de l’étude que la résistance à la 
compression augmente avec la diminution de l’échelle. En revanche, la rigidité du triplet ne 
semble pas être affectée par l’effet d’échelle. La modification des résistances mécaniques en 
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fonction de la taille des échantillons résulte de considérations statistiques de la présence de 
micro-défauts plus ou moins importants. Ainsi, plus l’échantillon est grand est plus la probabilité 
de rencontrer un micro-défaut sera importante, cet effet d’échelle peut être appréhendé par la 
théorie du maillon le plus faible [Weibull, 1951], [Sellier and Millard, 2014]. 
      (a)     (b)         (c) 
Figure I.3-29 : Etude de l'effet d'échelle de triplets de briques assemblées par un mortier. (a) 
Echantillons, (b) Variation de la résistance à la compression, (c) Variation du module d’élasticité. 
[Mohammed et al., 2011] 
I.3.3.1.2 Comportement global des maçonneries en traction directe.  
Si la traction se produit dans un sens perpendiculaire aux joints de pose, il est d’usage de 
considérer que le maillon faible de résistance de la maçonnerie est l’interface entre le mortier et 
les blocs. La détermination du comportement en traction dans ce cadre revient à la 
détermination du comportement en traction des interfaces. C’est en partie pour cette raison que 
l’on ne trouve pas dans la littérature d’étude expérimentale de traction directe sur des murs en 
maçonnerie. L’autre raison est la difficulté de mise en œuvre de ce type d’essai. Ils sont 
difficilement reproductibles et très sensibles aux conditions de mise en œuvre. 
Figure I.3-30 : Comportement en traction directe d’un muret en maçonnerie soumis à un déplacement 
dans le sens parallèle aux joints de pose [Backes, 1985]. 
[Backes, 1985] est l’un des seuls à avoir réalisé une étude sur des murets en maçonnerie 
soumis à un déplacement imposé en traction dans une direction parallèle aux lits de pose. Deux 
modes de rupture sont observés (Figure I.3-30). Le premier mode de rupture (a) se produit 
lorsque la résistance de l’interface bloc-mortier est plus faible que celle des éléments. La 
fissuration se propage alors en créneau le long des lits horizontaux et verticaux. Un cisaillement 
apparait le long des joints parallèles fissurés. Ce cisaillement explique la contrainte résiduelle 
Partie I Etude bibliographique 
I.3 Comportement mécanique des maçonneries et modélisations associées
53
constatée sur la courbe contrainte déformation. Le second mode de rupture s’effectue lorsque la 
résistance du mortier est équivalente à celle des éléments. La fissure se propage verticalement à 
travers les éléments. Dans ce cas, le comportement du muret est adoucissant. 
I.3.3.1.3 Comportement global des maçonneries en compression-
cisaillement dans le plan. 
[Roca and Araiza, 2010] indique les différents modes de rupture observés sur des murs en 
maçonnerie soumis à des sollicitations de compression-cisaillement. Les modes de rupture 
dépendent des caractéristiques mécaniques des maçonneries et de l’intensité des sollicitations 
de compression et de cisaillement. (a): traction des joints en partie basse du mur causée par le 
moment induit par l’effort horizontal. (b) : rupture par cisaillement en escalier et glissement des 
joints horizontaux. (c): Fissuration diagonale de cisaillement à travers les blocs (d) : fissuration 
diagonale et écrasement par compression. 
Figure I.3-31 : Mode de rupture de murs en maçonnerie soumis à des sollicitations de cisaillement 
compression plans : (a) renversement, (b) glissement des joints, (c) fissuration diagonale des 
éléments, (d) fissuration et écrasement par compression [Roca and Araiza, 2010]  
I.3.3.1.4 Comportement biaxial des maçonneries 
L’étude du comportement biaxial des maçonneries permet de caractériser d’une part 
l’anisotropie de résistance et d’élasticité et d’autre part l’augmentation de la résistance avec le 
confinement. L’anisotropie est en général due à la différence de résistance entre les interfaces et 
les blocs et peut être accentuée par l’anisotropie même des blocs. Page ([Page, 1981]), [Page, 
1983]) présente une étude expérimentale sur des murs en maçonnerie chargés dans leur plan. 
Les murs sont constitués de briques de dimensions 115mm*55mm*38mm assemblées par des 
mortiers de 5mm  d’épaisseur. La campagne d’essai consiste à étudier la résistance de murs  de 
briques à base d’argile soumis à des chargements de bi-compression et de traction-compression. 
Il étudie par ailleurs l’influence de l’orientation des efforts principaux sur les résistances des 
maçonneries. 
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Figure I.3-32 : Essais biaxial sur des panneaux de maçonnerie 
Pour les essais de traction-compression [Page, 1983], on note que la résistance en 
compression de la maçonnerie décroit globalement avec l’angle de sollicitation. Pour un angle de 
90° i.e. traction directe dans la direction perpendiculaire au lit de pose, la surface seuil de 
rupture varie linéairement avec la pression de confinement. L’ensemble des autres courbes 
présente une concavité indiquant qu’il existe une pression de confinement optimale amenant à 
une résistance à la traction maximale. Enfin, Page indique que la rupture observée se produit 
essentiellement au niveau des interfaces mortier-bloc suivant des plans normaux aux surfaces 
libres des panneaux. 
           (a)      (b) 
Figure I.3-33 Essai de traction compression, étude de l’anisotropie induite par  : (a) Orientation du chargement (Acary 2001), (b) Courbes enveloppes de rupture ([Acary, 2001]d’après [Page, 1983])
Concernant les essais de bi-compression [Page, 1981], on observe qu’au-delà d’une certaine 
valeur de compression normalisée, les surfaces seuil présentent des allures relativement 
similaires, quelque-soit la direction de chargement. Cela indique une isotropie de résistance des 
maçonneries sous sollicitation biaxiale de compression, pour des niveaux de contrainte du 
même ordre de grandeur dans les deux directions. A l’inverse, une anisotropie est constatée 
lorsque les niveaux de contraintes dans chaque direction sont d’un ordre de grandeur différent 
i.e. lorsque l’on tend vers un essai uniaxial de compression. Dans ces conditions, l’orientation des 
joints joue un rôle important sur la résistance en compression de la maçonnerie. Enfin, quelque-
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soit l’orientation, on peut constater une augmentation de la résistance en compression avec la 
pression de confinement de l’échantillon. 
Figure I.3-34 : Essai biaxial de bi-compression [Page, 1981] 
Dhanasekar récapitule les modes de ruptures observés sur les murs en maçonnerie 
sollicités par de chargement biaxiaux [Dhanasekar et al., 1985]. Les modes de rupture d’une 
maçonnerie constituée de bloc de silice soumis à des chargements biaxiaux pour différents 
angles de sollicitation sont mis en évidence. 
 
Figure I.3-35 : Modes de rupture de maçonneries soumises à un chargement biaxial. ([Dhanasekar et 
al., 1985]
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Lors des essais de traction directe et traction-compression, la fissuration n’est pas 
nécessairement perpendiculaire à la direction de chargement de traction. La propagation de la 
fissure dépend aussi de la disposition des joints. L’anisotropie induite par la fissuration est donc 
en partie reliée à l’orientation du chargement. Pour les essais uniaxiaux de compression, La 
fissuration apparait globalement dans le sens du chargement à travers les joints ou les éléments 
en fonction de l’angle de sollicitation. Enfin, les chargements en bi-compression indiquent  une 
fissuration dans le plan parallèle aux surfaces libres du panneau quelle que soit la direction de 
chargement. Enfin, notons que l’on ne trouve pas dans la littérature d’étude du comportement 
triaxial des maçonneries massives. 
I.3.3.1.5 Conclusion sur le comportement mécanique des 
maçonneries 
Dans cette partie, nous avons vu que la maçonnerie présentait un comportement fortement 
non-linéaire. Celui-ci est le fruit d’une part du comportement non-linéaire des matériaux qui la 
constituent et d’autre part des phénomènes d’interactions entre ces éléments. Du fait de la 
différence des propriétés élastiques entre les blocs et les mortiers, il est observé en compression 
un phénomène de confinement des joints (état triaxial de compression) tandis que la pierre est 
en état de compression bi-traction. Ce phénomène tient une place essentielle dans le mode de 
rupture de la maçonnerie en compression. En traction, la résistance de la maçonnerie est 
fortement dépendante de la résistance en traction de l’interface bloc-mortier. Par ailleurs, la 
maçonnerie présente une anisotropie initiale de résistance et d’élasticité et une anisotropie 
induite par la fissuration. La partie suivante s’attache à présenter les stratégies de modélisation 
de la maçonnerie conduisant à la considération de tout ou partie de ces observations 
expérimentales. 
I.3.3.2 Modélisation des maçonneries 
I.3.3.2.1 Eléments normatifs.  
Selon l’Eurocode 6 [Eurocode 6, 2006], la relation contrainte-déformation en compression d’une 
maçonnerie est considérée comme un diagramme parabolique rectangle. Le document normatif 
considère le module d’élasticité sécant à court  terme, la résistance caractéristique en compression et 
sa déformation associée et enfin une déformation ultime. Le caractère adoucissant des maçonneries 
n’est pas représenté dans le diagramme idéal et de calcul (diagrammes 2 et 3 de la Figure I.3-36 ) 
Figure I.3-36 : Relation contrainte déformation pour la maçonnerie en compression [Eurocode 6, 
2006] 
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La norme européenne propose ainsi une formule empirique permettant de calculer la 
résistance caractéristique à la compression ] de la maçonnerie : ] = ¦]§¨ ]©ª 
Où fb est la résistance normalisée moyenne à la compression des éléments, dans la direction 
de l’effet de l’action, fm la résistance à la compression du mortier,  et β  des paramètres 
dépendant de la composition du mortier et de l’épaisseur des joints et K un paramètre fonction 
de la nature des éléments et des joints. Pour une maçonnerie composée de pierre naturelle et de 
mortier d’usage courant, la norme propose de prendre ¦ = 0.45,  = 0.7 et  = 0.3. 
De plus, en l’absence de données expérimentales sur les propriétés élastiques de la 
maçonnerie étudiée, l’Eurocode préconise de considérer le module d’élasticité à court terme égal 
à 1000 fk. Enfin, le module de cisaillement, G, peut être considéré égal à 40% du module 
d’élasticité à court terme. 
I.3.3.2.2 Stratégies de modélisation 
On distingue aujourd’hui deux familles de méthodes utilisées dans le but de modéliser le 
comportement mécanique de la maçonnerie [Lourenço, 1996] : l’approche micro-échelle et 
l’approche macro-échelle (Figure I.3-37). L’approche micro-échelle consiste à considérer chaque 
constituant de la maçonnerie et leur loi de comportement associée. Ainsi, le comportement 
mécanique des blocs, des joints et des interfaces est pris en compte de manière indépendante. 
L’approche macro-échelle considère la maçonnerie comme un matériau homogène équivalent 
impliquant une « moyenne » des caractéristiques mécaniques de chaque constituant. Cette 
approche est nécessairement accompagnée par une méthode d’homogénéisation.  
Figure I.3-37 : les différentes approches de modélisation de maçonnerie : (a)maçonnerie réelle, (b) 
approche micro détaillée, (c) approche  micro simplifiée, (d) approche macro échelle. 
I.3.3.2.3 Approche micro échelle 
Dans l’approche micro échelle, l’ensemble des constituants de la maçonnerie est pris en 
compte. Chaque matériau possède ainsi sa propre loi de comportement. Deux méthodes de 
résolution numérique sont couramment employées dans ce cas : la méthode des éléments 
discrets (MED) et la méthode des éléments finis (FEM). 
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Modèles micro-échelle discrets  
La méthode des éléments discrets a été initiée par [Cundall, 1971] pour l’analyse des 
massifs rocheux fissurés. Les blocs sont considérés comme un ensemble de  solides rigides ou 
déformables, liés entre eux par des lois de contact simulant l’action du joint. Le mouvement des 
blocs est décrit par les équations de Newton-Euler. On considère que lorsque le contact est 
détecté, il y a chevauchement entre les deux éléments en contact. Le chevauchement est alors 
modélisé par un système d’amortisseurs et de ressorts qui génère une interaction entre les deux 
blocs (Figure I.3-38). 
Figure I.3-38 : Schéma de base pour le chevauchement des corps [Muller, 1996] 
Cette méthode donne la possibilité de simuler des mécanismes de ruine par grands 
déplacements. Notons que l’algorithme de résolution utilise un schéma explicite pour résoudre 
l’équation fondamentale de la dynamique, ce qui peut conduire à une imprécision du résultat 
d’autant plus grande que le pas de temps est élevé. De plus, les valeurs à affecter au niveau des 
lois de contact ne sont pas simples à identifier. 
Figure I.3-39 : Lois de contact dans la Non-Smooth Contact Method: (a) Condition de Signorini, (b) 
Condition de frottement de type Coulomb 
En France la méthode  du « Non-Smooth Contact Dynamique Méthode » (NSCD), initiée par 
[Jean, 1999] consiste à utiliser la méthode des éléments discrets mais avec un schéma de 
résolution implicite. L’hypothèse principale de la NSCD est la non inter-pénétrabilité impliquant 
une distance entre blocs obligatoirement supérieure ou égale à zéro. Il est observé ici une loi de 
contrainte normale unilatérale entre les blocs de type Signorini (Figure I.3-39). Ce type de 
condition implique qu’il n’existe que des forces de répulsion entre les blocs et que les mises en 
contact se réalisent de manière « brutale ». Enfin, une loi de frottement de type coulomb est 
utilisée dans la NSCD. 
Modèles micro-échelle continus  
La représentation continue avec la méthode en déplacement dite des éléments finis 
considère au contraire des corps solidaires. Cela implique que l’on exclut la possibilité de 
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désolidarisation entre deux éléments mitoyens. Le milieu est considéré dans ce cas comme 
hétérogène mais continu. Les premiers travaux ont été initiés par [Page, 1978]. 
La méthode introduit des phénomènes non linéaires de  plasticité et d’endommagement vus 
précédemment dans les différents constituants de la maçonnerie. On distingue ici l’approche 
micro-échelle détaillée qui prend en compte le mortier et les blocs en tant que milieux continus 
et reliés entre eux par une interface discontinue (Figure I.3-37 (b)).  L’approche micro-échelle 
simplifiée (Figure I.3-37 (c))  considère plutôt le mortier comme un élément d’interface 
discontinu et sans épaisseur [Sutcliffe et al., 2001], [Reyes et al., 2009]. 
L’approche micro-échelle qu’elle soit continue ou discrète présente l’avantage de 
reproduire fidèlement les phénomènes de rupture et de fissuration observées 
expérimentalement. Elle conduit donc à une simulation fine des différents modes de rupture du 
matériau maçonnerie. Cependant, cette méthode présente plusieurs inconvénients. Le fait qu’il 
soit nécessaire de représenter chaque corps alourdit le maillage et allonge le temps de calcul. 
Elle est donc plutôt utilisée pour étudier des structures de faibles dimensions comprenant un 
nombre réduit de blocs. La maçonnerie est décrite de manière fine. Enfin, cette approche 
nécessite une connaissance précise des propriétés mécaniques de chaque constituant et des 
interfaces. Cela implique une campagne expérimentale d’essais sur chaque élément.  
I.3.3.2.4 Approche macro échelle 
L’approche macro échelle considère la maçonnerie comme un seul matériau dont les 
propriétés sont homogénéisées à partir des éléments constitutifs (Figure I.3-37 (d)). Ces 
méthodes donnent la possibilité d’intégrer le caractère hétérogène de la structure tout en 
conservant la simplicité des calculs en milieu homogène. De plus elle est indispensable lorsque 
que l’on cherche à modéliser les structures d’échelles bien supérieures à l’échelle du VER. Cette 
méthode donne la possibilité donc de passer de l’échelle du matériau à l’échelle de la structure. 
L’analyse s’étend de l’élasticité aux modèles fortement non linéaires. En général, la méthode 
de résolution utilisée dans ce cadre est la FEM (Méthode des Eléments-Finis). Ainsi, 
l’implémentation de lois de comportement fines (endommagement, plasticité) peut être réalisée 
de manière relativement simple. A la fin du 20è siècle, Pande et Lourenço sont les pionniers dans 
la modélisation de la maçonnerie avec ce type de méthode [Pande et al., 1989] [Lourenço, 1996]. 
Ils étudient le comportement des murs maçonnés en utilisant un modèle plastique développé en 
contraintes planes. Un critère de Hill en compression (critère anisotrope) et un critère de 
Rankine en traction sont mis en œuvre.  
Il est possible d’intégrer des éléments joints dans cette approche [Domede, 2006], [Pardo et 
al., 2012]. Cela permet la compréhension des mécanismes structurels de grands ouvrages. Les 
éléments joints, en s’ouvrant, simulent le développement des fissures dans une zone 
prédisposée de la maçonnerie, choisie à l’avance. La fissuration est concentrée dans les joints. Il 
est par ailleurs possible d’intégrer la fissuration directement à l’intérieur du milieu continu 
[Stablon et al., 2012] [Domede et al., 2013]. La localisation des fissures est alors déduite de l’état 
de contrainte. 
En conclusion, l’approche macro-échelle présente l’avantage de minimiser le maillage et le 
temps de calcul d’une structure de grande dimensions. L’inconvénient de cette méthode réside 
dans le fait qu’elle ne peut pas positionner fidèlement le trajet de fissuration à l’échelle des joints 
de mortier. Cependant, dans le cadre de l’étude de structures maçonnées de grande taille, la 
description détaillée des interactions entre les joints et les blocs n’est pas obligatoire. 
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L’approche macro-échelle peut prévoir globalement les modes de ruptures de la structure. L’une 
des difficultés majeures de cette méthode est l’obtention des paramètres homogénéisés. Le 
paragraphe suivant s’attache justement à présenter les différentes méthodes d’homogénéisation 
I.3.3.2.5 Homogénéisation 
Les méthodes d’homogénéisation s’attachent à construire des modèles macro-mécaniques 
basés sur des considérations micromécaniques. Il s’agit donc d’une modélisation multi-échelle 
du matériau. Le milieu hétérogène est remplacé par un milieu homogène équivalent. On 
distingue deux grandes familles de méthodes d’homogénéisation : la méthode des bornes, bien 
adaptée aux maçonneries de blocage, et l’homogénéisation périodique à privilégier pour les 
maçonneries régulières. 
I.3.3.2.5.1 Méthodes d’homogénéisation linéaires des maçonneries 
Homogénéisation linéaire analytique  
L’homogénéisation linéaire consiste en la détermination des caractéristiques élastiques 
isotropes ou anisotropes (module d’élasticité, coefficient de Poisson) du matériau homogénéisé.  
La technique la plus simple pour homogénéiser une maçonnerie est de considérer les éléments 
joints et blocs comme un système de ressorts en série (Figure I.3-40). Le module de Young 
équivalent est alors une combinaison des modules de chaque constituant (équation (I.3-26)). 
Cette méthode donne une première approximation de la raideur de la maçonnerie mais ne peut 
être appliquée que pour une maçonnerie chargée dans un plan perpendiculaire à ses joints 
principaux. Les paramètres matériaux à identifier sont l’épaisseur des blocs et du mortier et leur 
module d’élasticité correspondant. [Abruzzese et al., 2009] utilise cette approximation pour 
déterminer le module d’élasticité homogénéisé ¬­© de la maçonnerie constituant la pagode de 
Huzhu : 
¬­© = 11 − §­% + ©­       !P/6    =
/©­/©­ + /§­%  (I.3-26)
Ou §­%  et ©­ sont respectivement les modules d’élasticité des blocs et des mortiers 
et /©­ et  /§­% leur épaisseur dans le sens perpendiculaire au lit de pose. 
Figure I.3-40 : homogénéisation simplifié de la maçonnerie, système en série [Abruzzese et al., 2009] 
[Pande et al., 1989] propose une homogénéisation linéaire en deux étapes qui permet la 
prise en compte de l’anisotropie initiale de la maçonnerie. Pour chaque étape,  il considère la 
maçonnerie comme un système de couches isotropes en série (Figure I.3-41). La première étape 
consiste à considérer une rangée horizontale ou verticale de blocs séparés par les joints de 
mortier. La seconde étape consiste à réaliser une deuxième homogénéisation dans le sens 
perpendiculaire à la première homogénéisation. [Lourenço et al., 2007] explique cependant que 
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ce type d’homogénéisation sous-estime la rigidité horizontale de la maçonnerie car elle ne prend 
pas en considération le type d’appareillage. De plus, la prise en compte du décalage des joints 
verticaux entre chaque couche horizontale n’est pas effectuée. Enfin, cette méthode fournit des 
résultats sensiblement différents si l’on inverse les étapes d’homogénéisation. 
Figure I.3-41 : Homogénéisation linéaire en deux étapes [Pande et al., 1989]. (a) Première 
homogénéisation horizontale, (b) deuxième homogénéisation verticale. 
[Cecchi and Di Marco, 2000] et [Cecchi and Sab, 2001] proposent une méthode analytique 
basée sur la théorie de l’homogénéisation. Ils modélisent la maçonnerie comme une structure 
périodique plane définie dans deux directions de l’espace (Figure I.3-42).  
Figure I.3-42 ; Volumes élémentaire représentatif : (a) [Cecchi and Di Marco, 2000] et, (b) [Cecchi 
and Sab, 2001] 
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Ce type de modélisation est fondée sur le fait que les blocs de maçonneries admettent 
généralement des rigidités sensiblement plus importantes que celles des joints de mortiers et 
que l’épaisseur des joints est faible vis-à-vis de la taille des blocs. Sont introduits alors trois 
paramètres permettant de quantifier ces différences ε, ξ et φ. Le paramètre d’échelle ε 
représente le rapport entre la taille du VER et la taille de la structure étudiée. Le paramètre ξ est 
le ratio entre les modules d’élasticités de chaque constituant et φ représente le rapport entre 
l’épaisseur du joint et la taille isotrope du bloc. Dans un premier temps, les joints de mortier sont 
réduits à des interfaces sans épaisseur et avec des caractéristiques élastiques très faibles vis-à-
vis de celles des blocs. Les auteurs se ramènent alors au cas asymptotique où ® → 0 et ± → 0. 
Selon cette hypothèse le problème peut être résolu analytiquement avec la seule connaissance 
des caractéristiques élastiques du mortier et des dimensions du VER. Cependant, si l’on 
considère une épaisseur finie de joint mais surtout une élasticité du bloc, Il n’y a pas de solution 
analytique et le problème est nécessairement résolu par des procédures numériques telles que 
la méthode des éléments finis. [Cecchi and Sab, 2001] propose alors une discrétisation du VER 
en éléments triangulaires pour résoudre le problème numériquement (Figure I.3-43). 
Figure I.3-43 : Discrétisation du VER selon [Cecchi and Sab, 2001] 
Notons que [Cecchi and Sab, 2001] prennent en compte l’anisotropie d’élasticité dans la 
matrice de souplesse : 
²³ = ²
V V 0V V 00 0 V³ ²
³ (I.3-27)
Ici, V, V, V et V, dépendent des propriétés élastiques anisotropes 
(Coefficient de Poisson et module d’élasticité) et des dimensions des blocs et des joints. Ces 
coefficients sont déterminés quasi-analytiquement  sur des considérations micromécaniques.  
Homogénéisation linéaire numérique  
La dernière famille de méthodes d’homogénéisation linéaire des maçonneries est basée sur 
un calcul numérique utilisant la méthode des éléments finis. Dans ce cadre, l’hypothèse est en 
général une adhérence parfaite entre les différents constituants. [Paulo B. Lourenço et al., 2007] 
indique que cette méthode conduit à l’obtention  d’une solution approchée du problème 
élastique pour des maillages suffisamment raffinés. De plus l’épaisseur de mortier peut être 
prise en compte pour l’évaluation du module d’élasticité homogénéisé du VER. Enfin la 
discrétisation numérique permet de prendre en compte l’influence des joints horizontaux dans 
l’évaluation du module d’élasticité horizontal homogénéisé.  
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Les propriétés élastiques anisotropes d’un volume élémentaire représentatif de 
maçonnerie peuvent être obtenues par homogénéisation linéaire. Cependant, elle ne donne 
aucune information sur les seuils de résistance, le comportement plastique ou 
d’endommagement post-pic. C’est justement l’objectif des méthodes d’homogénéisation non-
linéaires qui seront présentées au chapitre suivant. 
I.3.3.2.5.2 Méthodes d’homogénéisation non linéaires des maçonneries 
Analyse limite et homogénéisation  
Les approches d’analyse limite associées aux techniques d’homogénéisation des 
maçonneries consistent à déterminer le domaine convexe de résistance d’un VER de 
maçonnerie.  Les hypothèses sont dans ce cas un comportement plastique parfait avec un 
écoulement plastique associé. Les domaines convexes de résistance des VER peuvent être 
approchés par l’intérieur (méthode statique) ou par l’extérieur (méthode cinématique). [de 
Buhan and de Felice, 1997] est l’un des premiers à utiliser la méthode cinématique pour 
déterminer les domaines de résistance de la maçonnerie. Il fait l’hypothèse que les joints sont 
réduits à des interfaces avec un critère de Mohr-Coulomb et que les blocs sont infiniment 
rigides. Cette approche admet l’avantage d’obtenir les surfaces seuils de résistance tout en 
réduisant la demande en ressources informatiques. Cependant, elle ne permet pas la 
connaissance des champs de contrainte et de déformation entre l’état initial du chargement et 
l’état correspondant à la rupture du VER (à l’ELS). De plus, les campagnes expérimentales ont 
montré que l’écoulement plastique du joint soumis à un cisaillement est non-associé et il est 
difficile aujourd’hui d’implémenter ce type d’écoulement dans une méthode d’analyse limite. 
Homogénéisation non linéaires numériques  
L’augmentation des capacités des outils informatiques laisse la possibilité aujourd’hui de 
réaliser des homogénéisations non-linéaires complexes. Ce type de méthode, issue en général 
d’une formulation en déplacement de type éléments finis permet d’obtenir les caractéristiques 
élastiques, les surfaces de rupture et les comportements plastiques et d’endommagement. Cette 
approche peut être micro échelle détaillée ou micro-échelle simplifiée. Diverses lois de 
comportement non linéaires peuvent être utilisées pour chaque constituant ainsi que pour les 
maçonneries homogénéisées.  
Figure I.3-44 : Multicritère (Hill en compression et Rankine en traction) [Lourénço et al., 1997] 
[Lourénço et al., 1997] par exemple utilise une loi homogénéisée de plasticité non associée 
avec adoucissement du matériau pour simuler le comportement de la maçonnerie. Il s’agit d’un 
modèle 2D qui considère un matériau homogène, orthotrope, sous l’hypothèse des contraintes 
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planes. Les critères de ruptures sont orthotropes et sont différents pour la traction et la 
compression. Pour la compression, il s’agit d’un critère de Drucker Praguer adapté aux 
matériaux orthotropes : le critère de Tsaï-Hill. Ce type de critère implique la prise en compte 
l’augmentation de la résistance avec le confinement du matériau. Pour la traction, il s’agit d’un 
critère de fissuration de Rankine (Figure I.3-44). 
[Oñate et al., 1996] et [ thomas Stablon, 2011] utilisent quant à eux un modèle homogénéisé 
d’endommagement. Ce type de modèle permet de considérer la dégradation élastique des 
maçonneries. L’homogénéisation requiert la connaissance des caractéristiques mécaniques 
linéaire et non linéaires des blocs et des mortiers. Une loi d’endommagement est considérée sur 
chaque matériau. Un essai numérique sur VER est réalisé et conduit à l’obtention de la loi 
d’endommagement homogénéisée. Ce type d’approche présente l’avantage de reproduire le 
comportement non-linéaire post-pic d’une maçonnerie soumis à des chargements complexes. De 
plus, l’état de contrainte, de déformation et d’endommagement de la maçonnerie peuvent être 
déterminés en fonction du chargement réellement appliqué, ce qui n’est pas possible dans le 
cadre de l’analyse limite. 
    
   (a)       (b) 
Figure I.3-45 : Modélisation numérique non linéaire d'un mur soumis à un effort de compression 
normal aux lits de pose. (a) Mur respectant les prescriptions normatives, (b) Courbe contrainte 
déformation des matériaux seuls et du matériau homogénéisé [T. Stablon, 2011]  
I.3.3.2.6 Conclusion sur les stratégies de modélisation à l’échelle de 
la maçonnerie 
Nous avons vu que différentes stratégies de modélisation ont été développées pour simuler 
le comportement mécanique de la maçonnerie à l’échelle du matériau. Celles-ci se regroupent en 
deux grand familles : l’approche micro échelle et l’approche macro échelle. L’approche micro 
échelle semble la plus adaptée pour simuler finement le comportement mécanique non-linéaire 
de chaque constituant.  Cependant, dans l’optique de simuler le comportement mécanique d’une 
structure, cette approche se révèle couteuse en terme de ressources numériques.  On lui préfère 
alors une approche macro échelle avec homogénéisation. Dans le cadre de nos travaux 
concernant le comportement mécanique de structures anciennes composées de maçonneries 
appareillées, cette dernière approche semble plus adaptée. La partie suivante invite à l’étude 
mécanique des structures voûtées maçonnées qui constitue la dernière échelle d’étude. 
I.3.4 COMPORTEMENT MECANIQUE DES STRUCTURES VOUTEES 
Ce chapitre, s’attache à présenter le comportement mécanique de structures voûtées et les 
modélisations qui lui sont associées. Nous allons voir dans un premier temps la manière dont la 
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voûte se fissure dans le cas bidimensionnel et dans le cas d’une voûte à croisée d’ogive. Dans un 
second temps, les différents modèles permettant d’estimer le comportement des voûtes seront 
introduits et discutés.  
I.3.4.1 Fissuration des  structures voutées  
I.3.4.1.1 Voûte bidimensionnelle 
Ce chapitre décrit le mécanisme de ruine d’un arc plein cintre en maçonnerie non armée. 
Ici, on considère que les liaisons de la voûte avec le sol sont des encastrements. Le système est 
alors hyperstatique de degrés 3 (Figure I.3-46(a)). 
Au moment du décintrement de la voûte, le poids propre crée un état de contrainte et de 
déformation initial. L’application d’actions supplémentaires (charges concentrées ou non, 
déplacements d’appuis, etc.) va entrainer une modification du diagramme des sollicitations. Les 
sections de la voûte sont soumises à un état de flexion composée. Dans le domaine élastique, les 
sollicitations peuvent être déterminées par les méthodes classiques de la théorie des poutres de 
type  « forces » ou  « déplacements ». L’ensemble des centres de pression dont l’excentricité est 
définie par le rapport du moment fléchissant sur l’effort normal est appelé ligne de pression. 
Pour qu’il y ait équilibre de la voûte en tout point, cette ligne doit nécessairement être inscrite 
dans l’épaisseur de la voûte. Notons que si le système est hyperstatique, les réactions aux appuis, 
de composantes  
¬⃗  et 	¬⃗  , dépendent de la rigidité de la voûte.  
(a)       (b) 
Figure I.3-46 : Voûte en berceau soumise à un déplacement d’appuis. (a) voûte isostatique avant 
déplacement, (b) voûte isostatique après déplacement 
Dans le domaine élastique, si la ligne de pression sort localement du tiers central de 
l’épaisseur de la voûte (Figure I.3-46(b)), des zones tendues vont apparaitre en fibres extrêmes. 
Or, les voûtes anciennes sont constituées de maçonnerie, géomatériau qui présente une faible 
résistance à la traction notamment au niveau de l’interface bloc-mortier. C’est donc là, en 
particulier, que des fissures risquent de s’ouvrir. La propagation de ces fissures entraine la 
création de rotules plastiques. La Figure I.3-46(b) montre le  profil de fissuration largement 
observé dans la réalité : une fissure en clé à l’intrados de la voûte et une fissure au niveau des 
reins à l’extrados. Ce profil de fissuration n’est pas nécessairement préjudiciable vis-à-vis de 
l’équilibre de la structure. Notons qu’en configuration fissurée, la poussée en pied est plus élevée 
que dans le cas hyperstatique non fissuré. 
 
Ligne de pressionLigne de pression
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I.3.4.1.2 Voûte à croisée d’ogive. 
Nous avons vu au § I.1.2 que la voûte à croisée d’ogive exerçait des efforts horizontaux et 
verticaux au niveau de ces quatre appuis. On peut maintenant se demander comment les efforts 
internes dus principalement au poids propre de la structure peuvent se propager au sein de la 
voûte jusqu’aux appuis. Le problème étant 3D, la ligne de pression devient une surface de 
pression.  
Une première question qui a été posée au sujet du fonctionnement mécanique  d’une voûte 
à croisée d’ogive, concerne le rôle structurel des nervures par rapport aux panneaux de 
remplissage, dénommés également voutains. L’un des premiers à réfléchir sur ce sujet fût le 
célèbre architecte Viollet-le-Duc travaillant pour la restauration des monuments historiques, au 
19è siècle [Viollet-le-Duc, 1859]. Son raisonnement a été repris de manière plus formelle par 
l’ingénieur Choisy [Choisy, 1899]. Leur thèse est la suivante : les nervures jouent un rôle 
structurel essentiel. Elles supporteraient l’intégralité du poids des voûtains, considérés comme 
indépendants les uns des autres. Les nervures auraient donc un rôle porteur vis-à-vis des 
voûtains qui seraient simplement des éléments de couverture. Viollet-Le-Duc introduit aussi ce 
qu’il appelle l’élasticité de la structure. Il définit ce terme comme étant la propriété de la 
structure à se déformer et à s’adapter vis-à-vis des perturbations qu’elle subit. Ce terme 
d’élasticité utilisé à l’époque correspond en fait à la plasticité dans les termes actuels. Dans cette 
thèse, le rôle structurel des panneaux de remplissage est exclu. 
Cette vision fut acceptée jusqu’à la parution des thèses de Sabouret et Abraham au 20è 
siècle [Sabouret, 1934] [Abraham, 1934]. Ils soulevèrent la question du rôle structurel des 
nervures. Selon eux, la nervure ne joue pas de rôle structurel et est simplement décorative. Pour 
étayer cette thèse, Sabouret émet l’hypothèse que la partie de la voûte à croisée d’ogive 
travaillant réellement commence à la fin des tas des charges, du fait qu’ils sont plus rigides que 
les maçonneries qu’ils supportent.  
             (a)                                           (b) 
Figure I.3-47 : Etude mécanique d'une voûte à croisée d'ogive : (a) [Sabouret, 1934], (b) [Abraham, 
1934] 
Dans cette hypothèse, la partie de la voûte travaillant réellement est la partie centrale 
carrée (Figure I.3-47(a))  ou rectangulaire pour une voûte barlongue. Il considère que les parties 
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travaillent simplement comme des voûtes en berceau classiques (rectangles blancs mouchetés 
sur la Figure I.3-47(a)). Dans ce cas, les nervures des arcs de tête ne jouent pas de rôle structurel 
et apportent au contraire un poids supplémentaire à reprendre au niveau des appuis. Il 
considère par ailleurs que les panneaux peuvent être découpés par tranches parallèles aux arcs 
doubleaux et formeret. Chacune de ces tranches repose sur les voûtes d’arrêtes diagonales 
matérialisées à l’intérieur même des panneaux de remplissage. Dans ces hypothèses la nervure 
de l’arc d’ogive est inutile d’un point de vue structurel. Il fait remarquer que la dimension des 
sections des nervures des ogives est trop faible pour avoir un rôle structurel et que la 
constatation  fréquente de la désolidarisation de la nervure d’ogive du panneau de remplissage 
montre bien son faible rôle structurel. Abraham soutient la même thèse et propose un schéma 
de fissuration de la voûte à croisée d’ogive très clair et repris par Heyman en 1997.   
Figure I.3-48 : Schéma de fissuration d’une voûte à croisée d’ogive :(a) [Abraham, 1934], (b) 
[Heyman, 1997] 
Il est constaté sur les schémas trois types de fissures couramment observés sur les voûtes à 
croisées d’ogive. Le premier type correspond à la désolidarisation de l’arc formeret avec le mur 
gouttereau. Ce type de fissure indique qu’au-delà du tas de charge, la voûte à croisée d’ogive ne 
partage pas de blocs de maçonnerie avec le mur gouttereau. Il en résulte que ces deux éléments 
travaillent de manière indépendante. Le second type de fissuration correspond à la création 
d’une rotule plastique longitudinale en intrados au niveau de la clé. Ce type de fissuration 
apparait souvent lorsque la poussée au vide de la voûte tend à déplacer ses appuis. La dernière 
fissure porte le nom de celui qui l’a expliqué pour la première fois [Sabouret, 1934]. La fissure de 
Sabouret indique l’incompatibilité de déformation entre la partie intérieure de la voûte (carré ou 
rectangulaire) et la partie se comportant comme une voûte en berceau classique comprise entre 
les deux tas de charges. [Abraham, 1934] fait par ailleurs remarquer que ces trois types de 
fissures se forment naturellement et ne constituent pas nécessairement une pathologie mettant 
en danger la stabilité de la voûte. 
Fissure de Sabouret
Fissure longitudinale en clé de voûte
Fissure de désolidarisation entre 
l’arc formeret et le mur gouttereau
Légende:
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[Heyman, 1997] apporte une réponse au débat sur le rôle structurel de la nervure. Il réalise 
une première étude sur les dômes qu’il présente comme des surfaces sans discontinuité de 
courbures. Par un calcul simple de volume du dôme, il montre que les niveaux de contraintes 
dans de telles structures sont largement inférieurs au seuil de résistance de la maçonnerie en 
compression. Il extrapole ce raisonnement pour les voûtes à croisée d’ogive au niveau des 
parties ne présentant pas de discontinuités de courbure. Il explique que les arêtes d’une voûte à 
croisée d’ogive représentent des points de concentration de contrainte car elles correspondent à 
des lignes ayant une discontinuité de courbure impliquant une discontinuité relative des champs 
de contrainte. La discontinuité de courbure est une zone de faiblesse et il n’est pas surprenant 
d’imaginer que la nervure de la croisée d’ogive peut renforcer cette zone. A l’inverse, les arcs 
formerets et doubleau sont inutiles structurellement car leurs zone d’action ne présentent pas 
de discontinuité de courbure. 
Le niveau de contrainte maximal dans une voûte à croisée d’ogive se situe donc au niveau 
de ses arrêtes. Heyman explique alors que ces contraintes peuvent agir, dans les nervures, dans 
les panneaux ou encore se partager entre ces deux éléments. Leur rôle structurel dépend de 
l’état actuel de la voûte : une fissuration des panneaux réduit la surface de passage de la 
contrainte qui tend à s’exercer d’avantage sur la nervure. La nervure peut se désolidariser du 
panneau auquel cas elle n’aurait plus de fonction structurelle. La nervure va transmettre tout ou 
partie de l’effort vers les appuis en fonction de son état de fissuration et donc de son histoire.  
I.3.4.1.3 Conclusion  
La voûte en maçonnerie ancienne, qu’elle soit bidimensionnelle (plein cintre) ou 
tridimensionnelle (croisée d’ogives gotique) présente un comportement mécanique qui dépend 
de son état de fissuration. La création de fissures consécutive au franchissement du seuil de 
résistance en traction de la maçonnerie dans certaines sections, entraine une diminution du 
degré d’hyperstaticité de la structure, une concentration des contraintes de compression, et une 
augmentation des poussées en pied de voûte. Les auteurs ont émis des avis différents sur le rôle 
respectif des nervures et des voutains, mais ils sont finalement complémentaires et non 
contradictoires. Cette question reste cependant ouverte, et notre recherche aura notamment 
pour but d’y répondre.  Nous allons voir maintenant quels modèles ont été développés dans la 
littérature pour simuler le comportement mécanique des voûtes. 
I.3.4.2 Modélisation des structures voûtes 
I.3.4.2.1 Historique des méthodes de calcul et de vérification de 
structures voûtées 
. Plusieurs approches ont été mises en œuvre pour comprendre et quantifier le 
fonctionnement mécanique de ces structures à partir du 17è siècle. L’étude des voûtes est 
abordée par Gregorii en 1695 et reprise par Poleni en 1748 [Gregorii, 1695] [Poleni, 1748]. Il 
démontre que pour qu’un arc composé de voussoirs sans frottements soit en équilibre, il est 
nécessaire qu’on puisse inscrire dans son épaisseur une chainette inversée. [De La Hire, 1695] 
développe un excellent outil : les polygones des forces et la courbe des centres de pression. Il 
observe que la rupture de l’arc s’établit en général au niveau de ses reins. Il suppose que la 
résultante des efforts est tangente à l’intrados au niveau de ces parties sensibles. Couplet énonce 
ensuite le théorème suivant : « La voûte est stable si les cordes AB et AC ne coupent pas 
l’intrados et la rupture se produit par écartement des culées » (Figure I.3-49) [Couplet, 1732]. Il 
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cherche ensuite l’épaisseur minimale que doit avoir une voûte en plein cintre soumise à son 
propre poids. Il introduit alors le mécanisme de ruine à cinq rotules. Cependant, il est admis 
aujourd’hui que ce théorème n'est vrai que pour une voûte de poids propre négligeable soumise 
à une force concentrée, verticale à la clef.  
Figure I.3-49 équilibre de la voûte selon Couplet. [Couplet, 1732]  
[Coulomb, 1773] développe un « essai sur l’application des maximis et minimis à quelques 
problèmes de statique relatifs à l’architecture ». Il prouve que l’hypothèse des joints sans 
frottement est tout à fait limitée puisque conduisant à des résultats absurdes. Il introduit un 
critère de frottement (loi de COULOMB). Il énonce un critère de ruine par rotation des blocs puis 
les lois suivantes : Le centre de pression sur chaque joint doit s’inscrire entre l’intrados et 
l’extrados de la voûte. De plus pour satisfaire le critère de résistance à la compression, il est 
nécessaire que ce point de passage ne soit pas trop proche de l’extrados et de l’intrados. Sa 
théorie est en réalité à la base des théories de calcul à la rupture et de théorèmes d’analyse 
limite. 
[Mery, 1840] écrit un mémoire basé sur une étude graphique de la voûte. Il considère que la 
maçonnerie ne travaille pas en traction et qu’elle est limitée en compression, et que l’équilibre 
est impossible si la courbe de pression sort de l’épaisseur de la voûte. Il donne ensuite le moyen 
de construire les lignes de pression en utilisant la statique graphique (Figure I.3-50).  
Figure I.3-50 : Epure de Mery, ligne des centres de pression [Mery, 1840]  
Ainsi, les joints de ruptures sont ceux pour lesquels la ligne de pression est tangente à 
l’extrados ou l’intrados. Il observe enfin que les pierres n’ayant pas une résistance infinie à la 
compression, la courbe de pression ne doit pas en fait, s’approcher trop du contour de la voûte. 
L’épure de Méry présente un inconvénient majeur. Le système, nous l’avons vu, est 
hyperstatique et Mery résout le problème en appliquant deux hypothèses supplémentaires : la 
position des points de passage en clé au niveau des reins doit être définie arbitrairement. 
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Wolfe ramène le problème d’équilibre des voûte s  tridimensionnelles à un problème 
bidimensionnel en réalisant des coupes verticales dans les voûtes à croisée d’ogive [Wolfe, 
1921] (Figure I.3-51). Il trace les lignes de pressions pour chacune de ces coupes. La stabilité est 
assurée si la ligne de pression de chaque coupe est inscrite dans l'épaisseur de la voûte.  
Figure I.3-51 : Analyse graphique d'une voûte à croisée d'ogive [Wolfe, 1921] 
Les méthodes présentées précédemment reviennent finalement à résoudre analytiquement 
les équations d’équilibre statique de la voûte afin de déterminer son état actuel. En général, les 
systèmes étudiés sont hyperstatiques, ce qui n’était pas considérées dans les méthodes de 
résolution graphique, conduisant à fixer arbitrairement certains points de passage de cette ligne.  
Le point de passage de la ligne de pression peut par exemple être imposé en pied. Plus tard, une 
analyse élastique par la théorie de Navier vient compléter l’approche [Navier, 1833]. Heymann 
indique que la solution des équations mises en œuvre sous ces hypothèses ne tient pas compte 
des variations de conditions aux limites telles que les mouvements d’appuis [Heyman, 1997]. Or, 
les appuis d’une voûte ne sont pas complètement rigides et des déplacements surviennent 
nécessairement ce qui rend difficile la détermination de l’état réel de la voûte avec ces méthodes.  
I.3.4.2.2 Calcul à la rupture et analyse limite 
Le calcul à la rupture contourne le problème du choix du modèle de comportement du 
matériau en analysant le domaine de chargement « potentiellement supportables » de la voûte. 
Cette méthode se fonde sur la seule connaissance des efforts qui sont imposés à la structure, de 
sa géométrie et de la capacité de résistance du matériau. Les propriétés élastiques du matériau 
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ne sont pas prises en compte. Le terme potentiel exprime le fait que la compatibilité entre 
l’équilibre du système et les capacités de résistance des matériaux constitutifs ne constituent 
qu’une condition nécessaire mais pas suffisante de stabilité.  
A l’origine de cette méthode, [Heyman, 1969] reprends les travaux de [Coulomb, 1773]  et 
[Durand-Claye, 1866] et définit trois hypothèses qui seront à la base de toutes les théories 
modernes d’analyse limite et de calcul à la rupture. (H1) : La résistance à la compression est 
infinie. (H2) : La résistance à la traction est nulle. (H3) : La rupture par glissement ne survient 
jamais. On appelle ce type de matériau les « Non-Tension-Matérials » (NTM). 
Cependant, l’hypothèse sous-jacente à cette théorie de la rupture est que la maçonnerie a 
une résistance à la compression infinie. Or la maçonnerie en tant que géomatériau présente une 
résistance à la compression finie. Nous pouvons être amenés à penser que la rupture se produit 
par écrasement des zones comprimées au niveau de section partiellement fissurées, et donc 
AVANT que le centre de pression ne sorte de la section, et que la rupture survienne lors du 
franchissement du critère de résistance en compression de la maçonnerie. Ainsi, dans les années 
1980, [Delbeck, 1989] enrichi le critère en considérant une limite finie de compression et un 
critère de frottement de Coulomb.  Il formule alors la méthode dans un logiciel nommé 
« VOUTE ». Il introduit sur chaque joint (réel ou fictif) de la voûte un torseur des efforts (N, T, M : 
effort normal, effort tranchant, moment fléchissant). L’équilibre statique de la voûte, la 
connaissance des efforts appliqués et l’hypothèse d’appuis stable permet alors la détermination 
des torseurs sur chaque joint. Ensuite les critères de traction-compression (I.3-28) et de 
frottement de Coulomb (équation (I.3-29)) sont vérifiés sur chaque joint.  
|_| ≥ µℎ 1 −  µ  [N (I.3-28)|¶| ≥ µ .!3  (I.3-29)
Où [ représente la résistance à la compression,  l’angle de frottement de Coulomb du 
joint réel ou fictif, et S la section de la voûte, M N et T les sollicitations. L’augmentation du 
chargement se réalise jusqu’à ce que le critère de résistance ne soit plus vérifié. Un facteur de 
sécurité est alors défini comme étant le rapport entre le chargement réel et le chargement 
induisant la rupture de la voûte. 
Salençon formalise cette théorie sur la base du principe des puissances virtuelles [Salençon, 
2009]. Il précise que l’objet de l’analyse limite est la détermination directe des chargements 
limites à partir des hypothèses suivantes : Matériaux élasto-plastique parfait, compatibilité entre 
équilibre du système et condition de parfaite plasticité. La détermination des domaines 
convexes de chargement peut alors se faire par l’intérieur (approche statique) ou par l’extérieur 
(approche cinématique).  
Le calcul à la rupture est étendue aux structures  tridimensionnelles par  Block et 
Ochsendorf [Block and Ochsendorf, 2008] qui utilisent le principe de la statique graphique pour 
obtenir les états limites d'une voûte de géométrie complexe. Leur méthode étend l'analyse de la 
ligne de pression à un problème tri-dimensionnel afin de trouver le système d'équilibre des 
forces à l'intérieur de la géométrie de la voûte. Ils représentent par un algorithme les parcours 
des surfaces de pression susceptibles de vérifier la condition d'équilibre de la voûte gothique 
(Figure I.3-52). 
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L’analyse à la rupture est avantageuse du fait qu’il n’est pas nécessaire de connaitre la loi de 
comportement de la maçonnerie en œuvre. Cependant, elle ne permet pas la connaissance des 
champs de contraintes et de déformation de la structure en service. De plus, les actions prises en 
compte dans cette méthode de calcul se limitent aux actions gravitaires. Les déplacements 
d’appuis, conditions aux limites courantes sur ce type de structure, ne peuvent pas être simulés. 
 
Figure I.3-52 : Surface de pression inscrite dans l'épaisseur d'une voûte [Block and Ochsendorf, 
2008] 
I.3.4.2.3 Analyse numériques 
Deux grandes familles de méthodes numériques sont utilisées pour modéliser les voûtes. La 
méthode des éléments distincts (MED) et la méthode des éléments finis (MEF). Celles-ci font 
l’objet d’une présentation détaillée à l’échelle de la maçonnerie (§ I.3.3.2). La MED permet de 
simuler les mécanismes de ruine en grande déformation. De nombreux auteurs ont adapté cette 
méthode pour l’étude des structures maçonnées [Rafiee et al., 2008] [Tóth et al., 2009]. Il s’agit 
ici d’une approche micro-échelle simplifiée (Figure I.3-37 (b)). Plus récemment, [Albuerne et al., 
2012] utilise cette méthode pour modéliser le comportement d’une voûte plein cintre soumise à 
un chargement dynamique. Le profil de rupture calculé par la méthode des éléments distincts 
est similaire à celui obtenu dans un essai expérimental (Figure I.3-53(a)). Ce type de méthode 
néglige le critère de rupture par compression de la zone non fissurée. 
(a)      (b) 
Figure I.3-53 : Méthode des  éléments-discrets appliquée au calcul de voûte (a) [Rafiee et al., 2008],
(b) , [Albuerne et al., 2012]
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Pour considérer ce critère de rupture, il est nécessaire de recourir à la MEF avec 
introduction d’une loi de comportement non  linéaire. Il est nécessaire d’utiliser des lois de 
comportement homogénéisées qui prennent en compte les phénomènes d’endommagement et 
de plasticité et conduisant à la localisation des fissures. Ces modélisations continues permettent 
de simuler d’une part l’apparition des fissures et d’autre part l’augmentation de la contrainte de 
compression en zone non-fissurée. La difficulté de ce type de méthode réside dans l’obtention de 
paramètres matériaux homogénéisés de la maçonnerie. Cependant, la MEF laisse la possibilité de 
simuler l’histoire de chargement de l’édifice grâce à un calcul pas à pas jusqu’à l’obtention de 
l’état actuel d’endommagement observable in situ. Cet état se caractérise principalement par 
l’apparition de fissures visibles sur l’édifice, données facilement mesurables sur 
l’édifice. Domede a utilisé cette méthode dans le but de requalifier les ponts en maçonnerie en 
utilisant un modèle d’endommagement [Domede, 2006]. Stablon a poursuivi cette démarche en 
introduisant un pré-endommagement et une fissuration initiale[Domede et al., 2013] [Stablon et 
al., 2012].  
     
(a)      (b) 
Figure I.3-54 Modélisation éléments finis d'un quart de nef avec les bas-côtés : (a) Analyse élastique 
[Theodossopoulos, 2001], Analyse non linéaire [Roca, 2001]
Concernant l’utilisation de la MEF sur les voûtes à croisée d’ogives, on peut citer tout 
d’abord les travaux de [Coste, 1997] qui est l’une des premières à utiliser cette méthode. Ensuite  
[Theodossopoulos, 2001] étudie un quart de travée de la cathédrale de Burgos (Figure 
I.3-54(a)). Il considère un comportement linéaire de la maçonnerie. Le but de son modèle est 
d'examiner des chargements complexes appliqués sur la structure et les origines des pathologies 
constatées. Ces deux auteurs utilisent un modèle élastique qui ne permet pas de simuler la 
fissuration des maçonneries.  
 [Lourenço et al., 2007] étudie la nef du Monastère de Jéronimos au Portugal en utilisant un 
modèle non linéaire de plasticité. [Roca, 2001] utilise le modèle d’endommagement isotrope 
développé par [Oñate et al., 1996] pour évaluer la stabilité structurelle de la nef de la cathédrale  
de Tarazona. Il étudie l’influence de la réduction de la section d’une des piles de la nef et de la 
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suppression d’un arc boutant sur la fissuration et la capacité de résistance de la structure 
(Figure I.3-54(b)). 
I.3.4.3 Conclusion sur les stratégies de modélisation des 
structures voûtées 
Trois grandes familles de méthodes existent pour modéliser les structures voûtées en 
maçonnerie. L’analyse limite estime le domaine de chargement ultime d’une structure. Dans ce 
type de méthode l’état de contrainte de la structure ne peut être obtenu.  La seconde méthode 
est celle des éléments distincts. Celle-ci donne la possibilité de simuler les mécanismes 
d’instabilité en grands déplacements. La dernière stratégie de modélisation, celle des éléments 
finis, associée à une méthode d’homogénéisation, permet de calculer pas à pas l’état de 
contrainte dans des structures tridimensionnelles de grandes dimensions, depuis le domaine 
élastique jusqu’à la rupture. Les caractéristiques mécaniques de la maçonnerie peuvent être 
obtenues par une technique d’homogénéisation numérique linéaire ou non linéaire. A l’échelle 
de la structure, la localisation des fissures autorise la redistribution des contraintes.  L’état de 
contrainte réel peut alors être évalué en comparant les fissures observées in situ avec celles 
obtenues par le calcul.  Enfin, la rupture de la structure par compression dans les zones 
comprimées des sections fissurées peut être estimée. Cette méthode semble donc adaptée dans 
notre étude structurelle de la bibliothèque du CNAM. 
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I.4 CONCLUSION GENERALE DE L’ETUDE BIBLIOGRAPHIQUE 
L’étude bibliographique s’est articulée en trois parties. La première nous a permis de 
comprendre le contexte dans lequel sont apparus les innovations majeures de l’architecture 
gothique, à savoir la voûte à croisée d’ogive. Les techniques de construction de ce type de 
structure ont alors été présentées.  
Ensuite à l’image du médecin qui utilise différents moyens d’auscultations pour examiner 
son patient, nous avons recensé les différents outils à disposition de l’ingénieur et du chercheur 
pour diagnostiquer les pathologies existantes. Deux grands types de méthodes se complètent : 
les méthodes destructives et non destructives.  
Enfin, nous avons vu dans la troisième partie que la maçonnerie pouvait être étudiée à 
différentes échelles aussi bien d’un point de vue expérimental que de modélisation. A l’échelle 
des éléments constitutifs, il a été mis en évidence que les blocs calcaires et les joints de mortier, 
comme tous les géomatériaux,  présentent un comportement non-linéaire caractérisé par la 
dégradation des propriétés élastiques, la fissuration, la plasticité, et une phase pos-pic avec 
écrouissage négatif. Afin de simuler au mieux ces non-linéarités, il semble pertinent de recourir 
à l’utilisation de modèles non-linéaires élasto-plastiques, couplés avec des lois 
d’endommagement.  
A l’échelle de la maçonnerie, deux familles de stratégie coexistent, la méthode micro-échelle 
et la méthode macro-échelle. Dans le cadre de notre étude sur une structure de géométrie 
complexe de grandes dimensions, la méthode macro-échelle s’impose. Le passage de l’échelle 
mésoscopique (matériau) à l’échelle macroscopique (structure) se réalise via une procédure 
d’homogénéisation. 
Enfin, l’utilisation de modèles de plasticité avec endommagement est parfaitement adaptée 
au comportement réel d’une structure en maçonnerie en service et jusqu’à la rupture. Ces 
modèles sont en effet capables de reproduire les rotules plastiques qui apparaissent au droit 
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Partie II LA BIBLIOTHEQUE DU CNAM 
La partie II de ce manuscrit présentera les différentes investigations menées sur la 
bibliothèque du CNAM. Cet édifice gothique construit en 1230 sera introduit dans le chapitre 
II.1. Les différents éléments structurels constituant la bibliothèque seront mis en évidence en 
différenciant l’intérieur et l’extérieur. 
Dans une démarche d’évaluation de la stabilité de l’édifice, l’étape préliminaire consiste à 
identifier les pathologies structurelles observables. Ainsi, le chapitre II.2 présente les désordres 
structurels. Nous verrons que ces désordres sont de deux natures : une fissuration en intrados 
des voûtes et des dévers des murs porteurs. En conclusion de ce chapitre, les causes potentielles 
à l’origine de désordres  seront proposées. 
Le chapitre II.3 consiste en une recherche historique. Les documents d’archive représentent 
en effet une source de données essentielle. La recherche permet d’infirmer ou non certaines 
causes établies au chapitre précédent. Ici, le phasage de construction de l’édifice et l’évolution de 
l’environnement de la bibliothèque au cours de son histoire seront développés. 
Enfin le chapitre II.4 présentera l’ensemble des auscultations menées sur l’édifice. Celles-ci 
ont deux objectifs principaux : (1) la poursuite de l’enquête visant à identifier les causes à 
l’origine des désordres constatés et (2) le recueil des données nécessaires à l’établissement des 
lois de comportement de l’édifice en vue d’une modélisation structurelle. Pour répondre au 
premier objectif, une instrumentation permanente complétée d’un relevé topographique 
semestriel seront présentés. De plus, la réalisation de fouilles géotechniques donnera des 
informations sur l’état des fondations. Enfin, concernant le deuxième objectif, une campagne 
complète d’auscultation des maçonneries sera présentée. Celle-ci met en œuvre des moyens non 
destructifs (relevés radars, mesures de vitesse ultrasonique) et destructifs (prélèvements par 
carottage). 
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II.1 ARCHITECTURE DE L’OUVRAGE 
Le chapitre I.1 se propose d’établir la description de  l’architecture de la bibliothèque du 
CNAM. Après une brève introduction sur la situation géographique de la bibliothèque, il sera  
réalisé une description de l’intérieur de la bibliothèque. Ensuite, nous étudierons deux vues 
extérieures, l’une concernant le mur gouttereau Nord et l’autre concernant le mur pignon Ouest. 
Enfin, deux vues en coupe longitudinale et transversale visualiseront les différents éléments de 
la bibliothèque ainsi que leurs connexions. Enfin les combles seront présentés. 
II.1.1 INTRODUCTION DE LA BIBLIOTHEQUE DU CNAM 
La bibliothèque du CNAM était en réalité un ancien réfectoire du prieuré Saint-Martin des 
champs. Elle fut construite en 1230 et on l’attribue à  Pierre de Montreuil, célèbre architecte de 
la période gothique. Elle est située dans le 3ème arrondissement de Paris dans l’enceinte du 
Conservatoire National des Arts et Métiers. La Figure II.1-1 indique la localisation de la 
bibliothèque en rouge. 
Figure II.1-1 : Plan de localisation de la bibliothèque du CNAM [Brunelle et al., 2014] 
L’édifice présentant une longueur de 43m pour une largeur de 11.4m est considéré comme 
l’un des chefs d’œuvre de l’architecture gothique. Des contreforts peu épais situés à l’extérieur 
divisent l’édifice en huit travées. Sept colonnes isolées s’élèvent dans l’axe longitudinal de 
l’édifice. La Figure II.1-2 représente un plan de coupe horizontal réalisé par l’architecte en chef 
des monuments historiques Mr Lagneau [Lagneau, 2006]. Les murs gouttereaux Nord et Sud 
désignent les murs construits dans le sens longitudinal tandis que les murs pignon Ouest et Est 
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correspondent aux élévations transversales. Dans l’ensemble de la présentation, nous noterons 
les numéros de travée de 1 à 8 dans l’ordre croissant d’Est en Ouest (Figure II.1-2).  
 
Figure II.1-2 : Plan en vue de dessus de la bibliothèque du CNAM, [Lagneau, 2006]
II.1.2 L’INTERIEUR DE LA BIBLIOTHEQUE 
L’éclairage naturel est assuré par de hautes baies géminées (1) surmontées de rosaces (2) 
(Figure II.1-3). Dans le sens longitudinal, l’édifice se décompose en huit travées comportant 
chacune deux voûtes à croisée d’ogives (8). Sept colonnes de pierres de liais portent les deux 
rangs de voûte gothique sur toute la longueur. Ces colonnes, composées de deux futs 
monolithiques (3) assemblées par une bague moulurée (4), sont posées sur des stylobates 
octogonaux (6). A la hauteur des chapiteaux (5), le fût supérieur s’amenuise en partie haute 
jusqu’à 22 centimètres de diamètre. La hauteur des clés des ogives (7) est d’environ 14.50m 
tandis que la hauteur en pieds de voûte avoisine les 10.50m. 
Figure II.1-3 : Illustration de la bibliothèque par [Bayot, 1861] 
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Dans l’épaisseur du mur gouttereau Nord, il a été construit une tribune de lecture (9) 
accessible par un escalier en claire-voie. Elle forme un hexagone voûté sur croisée d’ogive. Elle 
fait saillie à l’extérieur par un édicule en surplomb et à l’intérieur par un balcon (10) reposant 
sur une console(11). 
II.1.3 LA FAÇADE NORD 
La façade nord de la bibliothèque est divisée en huit travées délimitées par neuf contreforts 
(Figure II.1-4). Il est observé la présence des baies géminées surmontées de leur rosace. Des arcs 
brisés s’appuient sur les contreforts et révèlent vraisemblablement la position intérieure des 
arcs formerets des croisées d’ogives. Au niveau de la travée 2, on distingue la Chaire de lecture 
en saillie et son escalier d’accès s’élevant à partir de la première travée. Une corniche étroite 
surmonte l’ensemble du mur gouttereau Nord. L’intégralité de la façade est construite en grand 
appareil. La maçonnerie est constituée de pierres calcaires liaisonnées par un mortier de chaux. 
Enfin, la couverture du toit est constituée de tuiles émaillées. 
Figure II.1-4 : Vue extérieure actuelle du mur gouttereau Nord, [Brunelle et al., 2014] 
II.1.4 LE MUR PIGNON OUEST 
Le mur pignon Ouest de la bibliothèque est divisé en deux travées délimitées par trois 
contreforts de mêmes dimensions que ceux présents sur les murs gouttereaux (Figure II.1-5(a)). 
Deux portes sont ouvertes dans le soubassement. Les baies géminées et les rosaces sont 
disposées identiquement à celles des murs gouttereaux. Un œil de bœuf est percé dans l’axe du 
tympan. Il permet d’aérer les combles et la charpente. Enfin les parties hachurées représentent 
des arcs venant épauler la bibliothèque au niveau des deux contreforts extrémaux. 
II.1.5 COUPE TRANSVERSALE 
La vue en coupe transversale (Figure II.1-5(b)) indique la disposition des deux rangs de 
voûtes à croisée d’ogives. La coupe est effectuée sur la travée 2 dans un plan passant par les clés 
des ogives et orientée vers l’Est. Il est constaté ici une disposition géométrique particulière : La 
clé des arcs doubleaux n’est pas alignée avec celle des arcs d’ogives. La position des clés des 
doubleaux est légèrement déviée vers l’intérieur de la bibliothèque (Figure II.1-6). Choisy 
 
1            2           3            4           5             6            7             8 
Partie II La bibliothèque du CNAM 
II.1 Architecture de l’ouvrage
81
précise que la bibliothèque : « reproduit les dispositions d'une église à deux nefs, et concilie les 
avantages d'un éclairage direct avec toutes les simplifications de l'équilibre sans arcs-boutants, à 
l'aide de contreforts directement adossés. Les voûtes sont à nervures; les contreforts, retraités 
comme ceux des églises contemporaines ; le quillage est d'une telle légèreté qu'on le croirait 
métallique, et la stabilité est assurée par un ingénieux artifice, l’emploi d’arcs-doubleaux à profil 
dissymétrique » [Choisy, 1899]. 
Cette coupe indique en outre l’aspect des colonnes élancées qui séparent les deux rangs de 
voûtes à croisée d’ogives. La tribune de lecture, ses colonnettes, sa voûte, sa balustrade et son 
encorbellement y sont également représentés. Cette vue présente par ailleurs la charpente 
datant de l’époque de construction de la bibliothèque (1230). Il s’agit d’une charpente de type 
« chevrons formant fermes » qui sera présentée en détail dans le chapitre II.1.7.1. 
    (a)                (b) 
Figure II.1-5 : (a)Vue extérieure actuelle du mur pignon Ouest, (b) Vue en coupe transversale de la 
travée 2 [Brunelle et al., 2014] 
Figure II.1-6 : Profil dissymétrique des arcs doubleaux [Choisy, 1899]
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II.1.6 COUPE LONGITUDINALE 
La vue en coupe tracée dans la longueur du réfectoire  indique la disposition des voûtes 
dans le sens longitudinal (Figure II.1-7). L’espacement entre chaque colonne n’est pas constant : 
la travée 6 est plus large que les autres tandis que la travée 5 est au contraire plus étroite. Selon 
l’architecte [Lagneau, 2006], ces déviations furent certainement motivées par quelques 
« difficultés locales de construction ».  On retrouve cette disposition particulière sur la Figure 
II.1-2. La travée 6 est ouverte d’une grande porte au niveau du mur gouttereau Sud. Celle-ci 
constitue aujourd’hui l’entrée principale des lecteurs de la bibliothèque. Cette ouverture a 
surement motivé l’architecte pour augmenter la portée de la travée en partie sud au détriment 
de la travée 5. 
Figure II.1-7 : Vue en coupe longitudinale  [Brunelle et al., 2014] 
II.1.7 LES COMBLES 
II.1.7.1 La charpente 
La Figure II.1-8 montre la charpente actuelle de la bibliothèque. Celle-ci date en grande 
partie de l’origine de la construction en 1230. Le bois utilisé à cette époque dans l’élaboration 
des charpentes était essentiellement du chêne ou du châtaigner. Dans le sens longitudinal, la 
charpente compte neuf fermes maitresses : deux fermes d’extrémités au droit des murs pignons 
et sept fermes intermédiaires marquant les huit travées de la bibliothèque. Entre chacune des 
fermes maitresses, il est distingué sept fermes secondaires. 
Les fermes maitresses sont composées de « chevrons formant ferme » principaux (1) reliés 
à l’entrait (2) par des assemblages tenons mortaise (Figure II.1-9). L’entrait est assemblé à mi-
bois dans la panne sablière. Celle-ci est composée de deux poutres (3). Deux entraits retroussés 
(4), une jambette (5) et un aisselier (6) constituent un dispositif anti-flambement pour chaque 
« chevron portant ferme ». Une des innovations remarquables dans cette charpente est 
l’apparition d’une pièce longitudinale de sous-faitage (7) placée sous les premiers entraits 
retroussés. Cette disposition constructive permet de réaliser un étrésillonnement longitudinal 
des « chevrons formant ferme ». Sur chaque ferme maitresse, un poteau (8) relie la pièce de sous 
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faitage à l’entrait. Des aisseliers longitudinaux (9) relient avec un angle de 45° la pièce de sous-
faitage au poteau. Ce dispositif a pour rôle premièrement de réaliser un contreventement 
longitudinal de la charpente mais aussi de diminuer le fléchissement de la pièce de sous faitage. 
Enfin, pour chaque ferme maitresse, deux faux arbalétriers (10) relient la partie haute du poteau 
aux extrémités des entraits. 
(a)       (b) 
Figure II.1-8 : (a) Maquette miniature de la charpente [Deneux, 1927], (b) photographie intérieure 
des combles 
Figure II.1-9 : La charpente de la bibliothèque du CNAM [Froidevaux, 2001], (a) : Ferme maitresse 
(b) : Coupe longitudinale 
Si l’on retire à la ferme maitresse l’entrait, les faux arbalétriers, le poinçon et les aisseliers 
longitudinaux, on obtient la disposition d’une ferme secondaire. Selon Froidevaux, [Froidevaux, 
2001], Vaudoyer pendant une restauration datant des années 1850 a ajouté certains éléments. Il 
a été mis en place, entre les chevrons, des entre-chevrons en sapin (11) (Figure II.1-9). Par 
ailleurs, une pièce de faitage (12) en partie haute de la charpente et des entretoises rapportées 
(13) placées au-dessus du premier entrait retroussé ont été installés afin de renforcer 
l’étrésillonnement. 
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II.1.7.2 Les tirants métalliques 
L’examen des combles révèle la présence de tirants métalliques. Trois types de tirants sont 
mis en évidence : les tirants transversaux obliques et horizontaux et des tirants longitudinaux 
(Figure II.1-10). Tous ces tirants présentent les mêmes dimensions de section (5cm*1cm) et 
semblent être constitués d’un matériau identique.  
Figure II.1-10 : Disposition des tirants métalliques 
Tirants transversaux horizontaux  
Entre les fermes, huit murets transversaux de faible hauteur en maçonnerie ont été réalisés 
au droit de chaque clef de voûte. Leur fonction est de porter des tirants métalliques transversaux 
reliant les pannes sablières. Placés à mi-travée entre chacune des fermes maitresses, les tirants 
horizontaux ont pour rôle de diminuer les efforts de traction dans les entraits et les moments de 
flexion dans les pannes sablières.  A leurs extrémités, ces dispositifs présentent une forme en U 
permettant de s’accrocher à la panne sablière extérieure (Figure II.1-11). Les tirants sur les 
travées 1 à 4 présentent une seule extrémité en U, l’autre extrémité est droite ou le retour n’est 
pas visible. Les tirants sur les travées 5 à 8 présentent deux extrémités en U. 
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Figure II.1-11 : Connexions entre panne sablière et tirant transversal 
Tirants transversaux obliques  
Dans les combles la présence de tirants obliques est mise en évidence. Ces fers plats de 
même nature que les tirants horizontaux sont maintenus par un étrier fixé par boulonnage sur 
les entraits et les poinçons des fermes maitresses (Figure II.1-12(a)). Au niveau des murs 
gouttereaux, les tirants viennent se fixer aux abords de la partie haute des contreforts à 
l’extérieur de l’édifice (Figure II.1-12(b)).  
(a)      (b) 
Figure II.1-12 : Fixations des tirants transversaux obliques : (a) Etrier, (b) Ancrage extérieur 
Figure II.1-13 : répartition des efforts dus à la mise en place des tirants 
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Le rôle de ces tirants et de reprendre la poussée horizontale induite par le poids propre des 
voûtes. Ce dispositif induit un effort de traction vertical dans le poinçon qui est reporté sur les 
murs gouttereaux par les arbalétriers, augmentant l’effort vertical dans les murs au droit de la 
ferme (Figure II.1-13). Remarquons le soin apporté au niveau des fermes entre travées 6, 7 et 8. 
Pour chacune de ces deux fermes maitresses, on compte deux tirants obliques disposés de 
manière symétrique (Figure II.1-10). A l’inverse, on ne recense qu’un tirant oblique entre les 
travées 1 à 6. 
Système de mise en tension  
Les éléments des tirants métalliques plats sont maintenus ensemble par des assemblages 
par clavettes, révélant une certaine ancienneté du dispositif de maintien. Par ailleurs, les 
clavettes en forme de coins permettent de réaliser une légère mise en tension des tirants. 
L’ensemble des tirants possède ce dispositif ce qui démontre que leur mise en œuvre a 
probablement été réalisée à la même période. 
Figure II.1-14 : Système de mise en tension de tirants, assemblage par clavette 
Le chapitre I.1 s’est attaché à présenter l’architecture globale de l’édifice ainsi que les 
différents éléments qui le compose. Une fois la connaissance des éléments en présence, il est 
nécessaire de répertorier les pathologies structurelles observées. Le chapitre II.2 se propose 
d’identifier ces pathologies. 
II.2 PATHOLOGIES STRUCTURELLES CONSTATEES 
L’étude fait suite aux constations de l’architecte mentionnant « la chute de pierre dans la 
bibliothèque du CNAM en provenance des arcs en ogive et de chutes régulières de mortiers de 
joints » [Lagneau, 2006]. A partir de ce constat, le maître d’ouvrage a décidé de mener une 
investigation sur l’édifice afin de d’évaluer son état structurel. La première étape dans cette 
évaluation a consisté à répertorier les symptômes constatables sur le monument historique. 
Cette phase préliminaire indispensable a été menée afin d’orienter l’étude en fonction des 
désordres observés, et de proposer des hypothèses quant à leurs origines. Le § II.2 présente 
donc ces symptômes structurels et propose en conclusion des causes potentielles quant à 
l’origine de ces désordres. 
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II.2.1 FISSURATION EN INTRADOS DES VOUTES 
Une fissuration a été relevée en intrados de voûtes. Deux types de fissures sont constatés. 
Premièrement, un réseau de fissures sur voûtains dont l’orientation préférentielle est dans l’axe 
longitudinal de la nef sur toute sa longueur (Figure II.2-1). Ce réseau se retrouve sur les deux 
rangées de voûtes à croisée d’ogives. Notons que la fissuration longitudinale se produit 
légèrement à l’extérieur des axes horizontaux reliant l’ensemble des clés d’ogives. Les 
ouvertures de fissures sont similaires sur les rangées de voûte Ouest et Est et sont relativement 
constantes sur l’ensemble des huit travées. La  fissure atteint une ouverture de 1.5 mm au niveau 
des arcs doubleau et 0.3 mm au niveau des arcs d’ogive. Au niveau des panneaux de remplissage, 
celle-ci ne dépasse pas le dixième de millimètre. 
Figure II.2-1: Fissuration en intrados des voûtes 
Deuxièmement, il est observé des fissures de désolidarisation entre nervures et voûtains. 
Celles-ci se produisent à la jonction des nervures avec les panneaux. Notons que le profil de 
fissuration en extrados des voûtes à croisée d’ogive n’a pas pu être relevé. En effet, le 
remplissage des voûtes au niveau des combles condamne l’accès à ces parties.  
II.2.2 DEVERS DES ELEMENTS PORTEURS 
Des devers ont été mesurés en tête des murs gouttereaux au moyen de relevés 
topographique 3D lasers. Ceux-ci ont été réalisés à partir de coupes intérieures issues des 
relevés lasers dont deux exemples sont présentés en Figure II.2-2. Ces coupes ont été effectuées 
à mi-travée, c’est-à-dire à mi-distance de chaque contrefort et donc au droit de chaque clé de 
croisée d’ogives. Notons que la précision de la mesure 3D ainsi que la présence de surplombs 
engendrée par divers éléments architecturaux sur les murs d’élévation ne nous a pas permis de 
mesurer la forme du dévers. Il est en effet délicat de savoir s’il s’agit de dévers dû à la courbure 
des éléments porteurs et/ou la rotation à la base du mur. 
La Figure II.2-3 indique l’ensemble des dévers mesurés. Il est remarqué que ceux-ci sont 
symétriques en travée courante (travées 5 à 8) et de l’ordre de 8 cm. A l’inverse, en travées 1 à 4, 
épaulées au Sud par un bâtiment construit à la même époque que le réfectoire, il est mesuré des 
dévers allant jusqu’à 21 cm au Nord. Il semble qu’il y ait donc une relation entre les dévers et 
l’environnement proche de la bibliothèque. 
Légende: Fissure sur voûtain
Fissure de désolidarisation Nervure/Voûtain
Traces d’humidités
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Figure II.2-2: Mesure des dévers en tête de mur gouttereau à mi travée 
Figure II.2-3: Schématisation des dévers mesurés au relevé topographique 3D 
II.2.3 CONCLUSION SUR LES DESORDRES STRUCTURELS ET CAUSES 
PROBABLES 
Nous venons de voir que les désordres observés sont de deux types : un profil de fissuration 
commun sur chaque travée de l’édifice et des dévers des éléments porteurs tous orientés vers 
l’extérieur. Le profil de fissuration est typique d’une voûte dont les appuis s’écartent vers 
l’extérieur (voir partie I). La création des fissures permet à la voûte de s’adapter aux variations 
des conditions aux limites en générant des rotules plastiques diminuant son degré 
d’hyperstaticité. Notons que ce profil de fissuration n’est pas nécessairement préjudiciable vis-à-
vis de la stabilité de l’édifice. Ceci est l’une des questions posées en début de la recherche. Par 
ailleurs, la corrélation entre les différents dévers mesurés et la position des éléments épaulant 
l’édifice nous indique que ces éléments ont nécessairement joué un rôle dans la création de ces 
dévers. 
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La problématique principale de notre étude est d’estimer le risque d’instabilité  de l’édifice. 
Dans cette perspective, il est indispensable de chercher à comprendre quelles sont les causes qui 
ont pu entrainer les désordres et à quelle date ceux-ci se sont produit. A ce stade de l’étude, il est 
possible de proposer différentes hypothèses quant à l’apparition de ces désordres. La première 
hypothèse est une éventuelle poussée générée en partie supérieure des murs porteurs soit par 
les voûtes soit par la charpente, soit par les échafaudages et cintres lors de la construction de 
l’édifice. Une rotation ou dénivellation d’appuis des fondations en appuis sur le sol pourraient 
aussi être mise en cause. Enfin, il est nécessaire de considérer l’éventuelle diminution des 
caractéristiques mécaniques des éléments structurels. Cette liste est non exhaustive. De plus 
l’origine des désordres observés peut provenir de la combinaison de plusieurs causes ce qui 
rend la problématique délicate. Enfin, il est important de noter que dévers et fissuration ne sont 
pas nécessairement le résultat d’une même cause.  
II.3 RECHERCHES HISTORIQUES DES CAUSES DE PATHOLOGIES 
Dans le contexte de l’étude d’un monument historique classé, il est intéressant de mener 
une recherche en archive en premier lieu dans la mesure où celle-ci n’occasionne pas de 
dommage sur l’édifice. Afin d’enquêter sur les causes potentielles, la première étape consiste ici 
à identifier ou rejeter certaines de ces causes ainsi que leur date. La date  joue un rôle important 
dans cette étude. En effet, un désordre apparait nécessairement à la suite de la cause à l’origine 
de  celui-ci. Il s’agit du principe de causalité. Ce principe peut conduire à rejeter certaines causes 
potentielles. 
Après une brève histoire du prieuré Saint-Martin-des-champs, nous établirons un phasage 
de construction de l’ancien réfectoire sur la base de l’étude bibliographique. Ensuite, une 
recherche en archive nous permettra d’établir l’évolution de l’environnement de la bibliothèque. 
Enfin une discussion sera proposée afin d’infirmer ou non les potentielles causes ayant généré 
les désordres constatés ainsi que leur date. 
II.3.1 HISTOIRE DU PRIEURE SAINT MARTIN DES CHAMPS 
Situé sur la rive d’un ancien bras mort de la Seine, devenu marécageux et périodiquement 
inondé, l’antique monastère, ancêtre du prieuré, est traversé par le cardo romain devenu la 
route Nord-Sud de Paris (rues Saint-Jacques et Saint-Martin aujourd’hui). La commission du 
Vieux Paris a réalisé des fouilles récemment attestant que l’oratoire et l’église de Saint Martin 
datent du 6e siècle. Ces édifices sont enfouis  à la période mérovingienne sous une vaste 
basilique dont les dimensions approchent celles du sanctuaire actuel. Notons qu’une centaine de 
sarcophages datant du 8e siècle ont été découverts pendant les fouilles. 
A partir de 1060, Henri 1er reconstruit le couvent, à partir des fondations du monastère 
antique, pour y installer des chanoines. Son fils, Philipe 1er ordonne la construction d’une 
nouvelle église achevée en 1067. Ce dernier transfère la propriété du couvent à l’abbaye de 
Cluny, qui la transforme en prieuré. Vers les années 1130, il est entrepris la réalisation du cœur 
de l’église. Elle constitue ainsi l’une des plus anciennes attestations parisiennes de l’art gothique. 
L’édification du cloître, du dortoir, de la nef, de l’église et du réfectoire datent du 13e siècle 
(Figure II.3-1).  
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La révolution anéantit ensuite l’abbaye Saint Martin des Champs. Cependant, en 1794, 
l’abbé Henri Grégoire soumet à la Convention nationale un projet de création du Conservatoire 
des Arts et Métiers ayant pour objectif la fédération des savoirs techniques afin de perfectionner 
l’industrie nationale. Enfin, au milieu du 19è siècle, Léon Vaudoyer, architecte du Conservatoire, 
entreprend sa réhabilitation. La restauration des bâtiments médiévaux s’inscrit dans un 
processus de réhabilitation de l’ancien prieuré au profit du Conservatoire et de ses besoins 
nouveaux. 
Figure II.3-1 : Prieuré Saint Martin au XIIIe siècle : (a) perspective (archives nationales), (b) plan de 
masse [Viollet-le-Duc, 1859] A :église, B : cloître, C : chapelle Notre-Dame, D : réfectoire, G : salle 
capitulaire,  H : mortuaire,  E : petit dortoir,  I : grandes salles et dortoirs au-dessus,  K : celliers,  L : 
cuisine,  N : chapelle Saint-Michel 
II.3.2 ETAPES DE LA CONSTRUCTION DE LA BIBLIOTHEQUE 
La description du phasage de construction est le résultat de la recherche bibliographique 
sur les méthodes de construction générales des édifices gothiques. Après la réalisation des 
fondations, les murs d’élévation sont édifiés ainsi que les contreforts, les colonnettes 
surmontées de leur tas de charge (Figure II.3-2 (a)). Ces tas de charge sont « en attente » des 
voûtes qui s’appuieront dessus. Cette première phase de construction s’est nécessairement 
réalisée au moyen de la mise en place d’un échafaudage. 
La charpente du réfectoire est ensuite assemblée (Figure II.3-2(b)). L’intérêt de la 
construire à ce moment précis est double : la charpente permet de contreventer les murs 
gouttereaux tout en appliquant un poids supplémentaire sur les murs. Elle protège par ailleurs 
le site de construction des intempéries et implique ainsi l’élévation des voûtes à l’abri. Notons 
que la mise en place de la charpente  peut occasionner un dévers des murs vers l’extérieur. En 
effet, si les entraits, qui jouent le rôle de tirant reliant les murs gouttereaux opposés, ne sont pas 
positionnés en premier lieu, le poids propre de la charpente peut engendrer une poussée 
horizontale vers l’extérieur en tête des murs gouttereaux. 
Par la suite, les colonnes de pierre sont construites. Elles sont surmontées de leur chapiteau 
et des tas de charge « en attente » des appuis intermédiaires des voûtes (Figure II.3-2(c)). 
L’édification de cette colonne est probablement rendue possible grâce à la mise en place d’un 
échafaudage intérieur. Enfin, la dernière étape, la plus délicate, est la construction des voûtes 
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(Figure II.3-2(d)). Dans un premier temps les nervures sont mises en place, sur cintre, lui-même 
sur échafaudages. Ensuite, les vides sont recouverts entre les nervures par les voûtains. Au 
niveau des espaces concaves, en extrados des voûtes, il est mis en place un remplissage. Notons 
que l’ensemble des échafaudages nécessaires à la construction de la bibliothèque auraient pu 
s’appuyer sur les murs gouttereaux engendrant potentiellement une poussée vers l’extérieur. 
     (a)    (b)         (c)             (d) 
Figure II.3-2 : Phasage de la construction de la bibliothèque (a) Elévation des murs gouttereau, (b) 
construction de la charpente, (c) élévation des colonnes, (d) construction des voûtes 
Conclusion sur le phasage de la construction 
La description de la construction est basée sur des hypothèses issues de la recherche 
bibliographique présentée en partie I sur le techniques constructives générales gothiques. 
Néanmoins, ce phasage donne une idée de la manière dont les constructeurs de l’époque 
édifiaient leurs édifices gothiques. Vis-à-vis des désordres observés aujourd’hui, le phasage de 
construction présenté permet d’avancer les éléments suivants. Premièrement, une partie des  
dévers mesuré aujourd’hui aurait pu avoir lieu AVANT la construction des voûtes et non APRES. 
En effet la mise en place des échafaudages s’appuyant potentiellement sur les murs ainsi que le 
mauvais phasage de construction de la charpente auraient pu générer une poussée sur les murs 
vers l’extérieur. Par ailleurs, la maçonnerie est composée de joints de mortier probablement de 
faible hydraulicité qui présentent un temps de prise long. Ainsi les maçonneries des murs, sous 
l’action des potentiels chargements horizontaux du début de la vie de l’édifice, ont pu se 
déformer rapidement.  
Deuxièmement, nous avons vu que la charpente a très probablement été construite avant la 
voûte. C’est l’hypothèse qui sera retenue dans la suite de la thèse. Si la poussée des voûtes lors 
du décintrage avait entrainé un dévers des murs, celui-ci se serait répercuté sur le haut du mur 
gouttereau, un glissement entre le haut du mur gouttereau et les pannes sablières de la 
charpente se serait alors produit. Or, l’examen de la charpente n’a pas révélé de tel désordre. 
Cela nous amène à penser que, la charpente étant d’origine, les dévers se sont produits avant ou 
pendant la mise en place de celle-ci. La poussée éventuelle des échafaudages pourraient être 
mise en cause.  
Notons qu’un moyen simple de vérifier que l’écartement des appuis de voûte ne peut être 
relié aux dévers importants mesurés sur les contreforts consiste à mener une étude cinématique 
de la voûte. Celle-ci permet de lier l’ouverture de fissure au déplacement des appuis subit par la 
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voûte depuis son décintrement. Cette étude est détaillée au chapitre IV.3.1. Les résultats de 
l’étude cinématique indiquent que l’ouverture de fissure mesurée au niveau des arcs doubleaux 
(1.5mm) implique un déplacement horizontal des appuis de l’ordre de 12mm. Ce déplacement 
est largement inférieur aux dévers mesurés ce qui conforte l’hypothèse selon laquelle une 
grande partie des dévers s’est opérée avant la mise en charge de voûtes. 
Le chapitre suivant s’attache à identifier les causes probables à l’origine des désordres 
survenus après la construction et jusqu’à aujourd’hui. Ce travail implique une compréhension de 
l’évolution de l’environnement de la bibliothèque. 
II.3.3 EVOLUTION DE L’ENVIRONNEMENT DE LA BIBLIOTHEQUE 
L’environnement proche de la bibliothèque (a) a subi de nombreuses évolutions depuis 
1230 jusqu’à aujourd’hui (Figure II.3-3). A l’époque de son édification, le prieuré était limité à un 
bâtiment (b). Celui-ci, encore existant aujourd’hui, de même hauteur que la bibliothèque, jouxte 
celle-ci au niveau du mur pignon Est. Un bâtiment (c) de plus faible hauteur (10m) épaule 
l’édifice au niveau du mur gouttereau Sud, en travée 6 et 7, encore existant aujourd’hui. Selon un 
communiqué rédigé par l’architecte en Chef Maurice Malard en 1941 (Archive de la médiathèque 
du patrimoine n°0081/07503/0002/07), il semble effectivement qu’il y ait toujours eu un 
bâtiment à l’emplacement considéré. Ensuite, le cloitre (d) règne sur la longueur du mur 
gouttereau Sud des travées 5 à 1, disparu en partie aujourd’hui. Enfin, les cuisines (e) de faible 
hauteur (4m environ) ont disparu. 
         (a)           (b) 
Figure II.3-3: Environnement du réfectoire lors de sa construction : (a) Vue d’ensemble, (b) Vue en 
coupe (archive Nationales Peyre architecte 1816 F 13 1102) 
En 1844, une restructuration débute (Figure II.3-4). Léon Vaudoyer, architecte du 
Conservatoire, entreprend à cette époque une campagne de travaux de grande envergure. La 
restauration des bâtiments médiévaux s’inscrit dans un processus de réhabilitation de l’ancien 
prieuré au profit du Conservatoire et de ses besoins nouveaux. Le cloître est détruit dans sa 
partie attenante au réfectoire et laisse place à la construction d’un amphithéâtre (e), disparu 
aujourd’hui. Un bâtiment (f) est construit au droit du mur pignon Ouest et des arcs de 
contrebutement (g)  sont mis en place. 
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Figure II.3-4: Environnement du réfectoire  à partir de 1844 : (a) Plan d’ensemble, (b) Vue en coupe 
(c) Arcs de contrebutement. 
Lors de cette restructuration, la bibliothèque du CNAM fait l’objet d’une vaste rénovation. 
Des éléments de bois sont ajoutés au niveau de la charpente. Des tirants obliques sont ajoutés 
transversalement qui présentent une disposition particulière au niveau des fermes entre les 
travées 6, 7 et 8 (Figure II.1-10). De plus, les arcs de contrebutements sont ajoutés à la même 
période au niveau du mur pignon Ouest. Cette zone de l’édifice correspond à la zone pour 
laquelle les dévers mesurés sont les plus importants (Figure II.2-3). Il est alors possible 
d’émettre l’hypothèse que Vaudoyer avait déjà mis en évidence la présence de dévers accentués 
sur la partie Ouest de l’édifice. Cela l’a sans doute conduit à commanditer d’une part la mise en 
place particulière de tirants doublés au niveau des travées les plus exposées et d’autre part la 
construction des arcs de contrebutement. 
Enfin, dans la première moitié du 20è siècle, au Sud de la bibliothèque, l’amphithéâtre (e) 
est détruit et laisse place à la construction d’un nouveau bâtiment (h) (Figure II.3-5). Au Nord, il 
est construit un amphithéâtre sous le sol de la cours d’honneur à environ 5 m du droit du mur 
gouttereau. Cet ouvrage dont la coupe et le plan sont présentés à la Figure II.3-5, présente un 
intérêt dans notre étude car il peut éventuellement expliquer des mouvements de sols sous la 
bibliothèque.  
Figure II.3-5: Environnement de l’église à partir de 1933 jusqu’à aujourd’hui: (a) Vue en coupe du 
bâtiment h, (b) et (c) Coupes longitudinales et horizontales du nouvel amphithéâtre [CNAM, 1933] 
En raison du court délai imposé par le maître d’ouvrage, de la qualité et de la nature des 
bâtiments à construire à proximité du réfectoire du moyen-âge, il fut impossible de mettre en 
œuvre des procédés de construction habituels, à savoir : fouille en excavation aux profondeurs 
définitives avec étaiement, contreventement des bâtiments de pourtour et blindage des talus ; 
puis construction, « en remontant », des radiers, piles, planchers et aménagements intérieurs. Il 
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a donc été décidé ici d’exécuter le plafond de l’amphithéâtre sur le sol existant et de construire 
l’amphithéâtre en descendant, en sous œuvre. Le plancher a été prolongé jusqu’aux façades 
existantes permettant de les contrebuter entre-elles. On peut lire dans les annales du CNAM 
[CNAM, 1933] le phasage des travaux de construction de l’amphithéâtre : 
 « Exécution de huit points d’appuis centraux, avec emplois de caissons spéciaux en béton 
armé s’enfonçant dans 6 mètres d’eau au point le plus bas. 
 Exécution progressive du plafond des amphithéâtres au niveau de la cour avec mise en 
place de butées sur les façades du pourtour 
 Au fur et à mesure de la réalisation de ces butées, exécution des 27 points d’appui de 
pourtour sans étaiements spéciaux avec emplois de caissons, comme ci-dessus dans les 
hauteurs immergées 
 travaux d’asphaltage, pavage, et maçonneries diverses au niveau du sol cour, pendant que 
les terrassements s’exécutaient à l’abri sous le plancher 
 Parallèlement aux terrassements progressant par tranchées horizontales de 1.5m de 
hauteur, construction de pilier à piliers des voiles de soutènement en béton armé du 
pourtour en commençant par le haut, 
 Exécution des radiers des planchers des cloisonnements intérieurs au-dessus des radiers 
inclinés, reposant sur des murettes de maçonnerie, exécution des gradins, 
 Travaux secondaires de parachèvement. » 
Dans de nombreux cas, les pathologies structurelles se manifestant sur une structure 
ancienne ont pour cause lointaine la modification de l’équilibre du sol environnant. Cette 
modification peut provenir également de la variation de hauteur de la nappe phréatique ou de la 
construction ou destruction d’un édifice dans l’environnement immédiat. Ici, l’amphithéâtre 
construit au Nord de la bibliothèque a pu entrainer cette modification d’équilibre et par la même 
occasion une dénivellation ou rotation des fondations.  
Cependant, le phasage indique qu’un soin a été apporté dans la mise en place de butées sur 
les façades de pourtour et donc au niveau du mur gouttereau Nord de la bibliothèque. Ces butées 
ont eu pour rôle de prévenir l’éventuel mouvement horizontal vers l’extérieur des fondations du 
mur gouttereau Nord. Par ailleurs, la mise en place particulière des tirants au milieu du 19è 
siècle indique que les dévers conséquents au niveau des travées avaient déjà été observés. Par 
conséquent, la construction récente de l’amphithéâtre n’explique pas à elle seule l’ampleur des 
dévers des murs de la bibliothèque du CNAM. Il faut donc chercher une autre cause, plus 
ancienne. 
II.3.4 CONCLUSION SUR LA RECHERCHE HISTORIQUE DES CAUSES 
DE PATHOLOGIES 
Après une brève présentation de l’histoire du Prieuré Saint-Martin-des-Champs, nous avons 
proposé un phasage probable de construction de la bibliothèque du CNAM sur la base des 
recherches bibliographiques présentées dans la partie I. L’origine des dévers a été étudiée. Nous 
pouvons conclure que :  
- la poussée des voûtes n’a pu provoquer ces dévers au vu de l’absence constatée de 
glissement entre les éléments de la charpente et la tête du mur gouttereau (principe 
de causalité) ; 
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- La mise en place particulière des tirants au milieu du 18è siècle prouve qu’une 
grande partie des dévers se sont produits à une période antérieure.  
- La construction de l’amphithéâtre ne peut pas constituer la cause exclusive des 
dévers ; 
- L’apparition d’une partie des  désordres semble donc avoir une origine plus 
lointaine dans le temps et semble être apparue au début de la construction de 
l’édifice.  
Ils pourraient avoir été causés par la poussée horizontale des échafaudages nécessaires à la 
construction de la bibliothèque. Les cintres en formes de voûtes constituent les éléments de 
« coffrage » de la voûte. Il est possible que ceux-ci exercent une poussée horizontale en 
s’appuyant potentiellement sur les murs au niveau des tas-de-charge. 
II.4 AUSCULTATIONS DE L’EDIFICE 
Ce chapitre portant sur la campagne d’auscultation de l’édifice distingue deux objectifs. Le 
premier consiste à poursuivre l’enquête sur l’identification des causes à l’origine des désordres 
constatés. Le second est de recueillir des données nécessaires à l’établissement des lois de 
comportement mécanique des maçonneries en place.  
La campagne d’investigations des maçonneries situées en superstructure est présentée en 
premier lieu, puis dans un second temps, les fouilles géotechniques mises en œuvre pour évaluer 
l’état des fondations et détecter la présence éventuelle des butons sous le sol de la cours 
d’honneur.  
La troisième et dernière partie présente une étude détaillée des maçonneries. Nous verrons 
comment le relevé des dimensions des maçonneries, l’utilisation du radar, le prélèvement 
d’échantillon par carrotage dans les pierres calcaires et la mesure in-situ de la vitesse de 
propagation d’ondes ultrasonores a abouti à la caractérisation complète des maçonneries 
existantes.  
II.4.1 INSTRUMENTATION 
La mise en place d’une instrumentation permanente a été décidée en août 2009 dans le but 
de mesurer et contrôler l’évolution des pathologies structurelles au cours du temps, à savoir 
ouvertures de fissures, inclinaison des poteaux et des murs. Pour compléter les mesures de 
déplacements différentiels entre les points hauts et bas de l’édifice, un suivi topographique de 
cibles implantées à l’extérieur de l’édifice a été ajouté afin de quantifier les mouvements absolus. 
II.4.1.1 Position des capteurs 
Trois types de capteurs ont étés mis en place à l’intérieur de l’édifice (Figure II.4-1) : 
- 20 fissuromètres (F1 à F20) positionnés pour la plupart au droit des fissures d’intrados 
des voûtes à croisée d’ogive 
- 7 convergencemètres (C1 à C7 d’Est en Ouest)) positionnés horizontalement et reliant le 
haut des colonnes au mur gouttereau Nord (Figure II.4-2) (appuis des voûtes à croisée d’ogive 
de la rangée la plus au Nord) 
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- 8 inclinomètres (I1 à I8 d’Est en Ouest) positionnés en tête de colonne dans le but de 
mesurer la variation d’angle dans l’axe Nord-Sud de l’édifice.  
 
Figure II.4-1: Position et dénomination des capteurs d’instrumentations
A ce dispositif, est ajoutée une sonde de température placée en extrados des voûtes au 
niveau des combles afin de mesurer la température régnant à l’intérieur des combles (relevée 
par une centrale d’acquisition toutes les 6 heures). 
Figure II.4-2: Position des convergences mètre et des inclinomètres 
II.4.1.2 Evolution de la température intérieure 
Le relevé de température entre Septembre 2011 et avril 2015 (Figure II.4-3) établit que la 
température minimale est égale à 15 ° (mis à part le pic observé Janvier 2014). Rappelons qu’en 
hiver, la bibliothèque est chauffée. Les transferts de chaleur par conduction-convection à travers 
les voûtes de l’intérieur de la bibliothèque vers l’intérieur des combles conduisent à conserver 
une température supérieure à ce seuil (18,20°C). La température mesurée dans les combles ne 
reflète donc pas la température extérieure en Hiver. Il est intéressant de noter par ailleurs que le 
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laquelle le CEBTP a mené les investigations. En effet, les travaux ont nécessité la coupure du 
plancher chauffant. Enfin, les pics maximums de températures  suivent l’évolution de la 
température extérieure car la bibliothèque ne dispose pas de moyen de climatisation. 
 
Figure II.4-3: Evolution de la température des combles de la bibliothèque en fonction du temps 
II.4.1.3 Evolution des ouvertures de fissure 
La Figure II.4-4 présente l’évolution de l’ouverture des fissures mesurée par 20 capteurs en 
fonction du temps. L’amplitude des mouvements n’excède pas le millimètre. De plus, en 3 ans, il 
n’est pas observé d’évolution structurelle notable. Les ouvertures et fermetures des fissures sur 
voûte sont donc d’origine thermique et donc réversibles. Ceux-ci sont vérifiés sur les graphiques 
présentant l’ouverture en fonction de la température dont deux exemples sont présentés en 
Figure II.4-5. Les ouvertures des fissures croissent linéairement avec la température. Nous 
verrons en conclusion de ce chapitre comment expliquer cette dépendance positive. 
Figure II.4-4: Evolution des ouvertures de fissure en fonction du temps 
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Figure II.4-5: Evolution de l’ouverture en fonction de la température pour les capteurs F9 et F15
II.4.1.4 Évolution des distances entre appuis de voûte 
L’allure des courbes de convergence indique ici encore un mouvement principalement 
d’origine thermique et similaire sur chaque travée de l’ensemble des capteurs. L’amplitude 
thermique est comprise entre 1 et 2 mm. Une augmentation de la température entraine une 
augmentation de la distance entre appuis de voûtes, qui est probablement due à la dilatation 
thermique des voûtes de la charpente et des tirants métalliques. Cette dilatation se répercute 
donc sur les voûtes ce qui explique la proportionnalité entre l’ouverture des fissures et la 
température observée au niveau des fissuromètres. 
Figure II.4-6: Evolution de la variation de distance entre appuis des voûtes en fonction du temps 
II.4.1.5 Évolution de la rotation en tête de colonne 
Les mesures inclinométriques indiquent la variation de rotation en tête de chaque colonne 
dans le sens Nord-Sud (Figure II.4-7). Une remise à 0 des capteurs a été réalisée en 2012 lors 
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d’un changement de centrale d’acquisition. La lecture du tracé de l’évolution de l’inclinaison des 
colonnes en fonction de la température indique un mouvement d’origine thermique. En effet, 
tous les capteurs traduisent une dépendance linéaire positive entre la rotation et la température, 
de l’ordre de 7.10-3 degrés par Kelvin. L’élévation de température tend à faire pivoter la colonne 
vers le Nord. Ces mouvements peuvent être corrélés aux écartements des appuis engendrés par 
l’élévation de température. En effet, la bibliothèque est épaulée au niveau des travées 2 et 3 en 
partie sud. Cet épaulement empêche le déplacement des appuis des voûtes. En revanche, la 
partie Nord ne présente aucun épaulement. C’est la raison pour laquelle l’écartement des appuis 
engendré par la dilatation thermique entraine un déplacement absolu des appuis des voûtes 
vers le Nord. 
Figure II.4-7: Evolution de la variation d’angle dans l’axe Nord-Sud en tête de colonne en fonction du 
temps 
A ces mouvements d’origine thermique, des rotations non réversibles sont mesurées. Mis à  
part les capteurs I3 et I6, l’ensemble des capteurs admettent en effet des déformations 
résiduelles sur la période allant de février 2012 à avril 2015. Le capteur I4 présente une 
variation de rotation résiduelle négative vers le Sud de l’ordre de 0.07°. Les cinq autres capteurs 
présentent des déformations résiduelles vers le Nord (capteur I1: 0.04°; capteur I2 : 0.13°; 
capteur I5 : 0.06° ; capteur I7 : 0.1° et capteur I8 : 0.3°). La Figure II.4-8 indique l’évolution de 
l’angle en fonction de la température pour les capteurs inclinométriques I2, I4, I7 et I8. Le 
capteur I8 présente une variation d’angle de +0.3° vers le Nord entre juin 2014 et février 2015. 
Notons que ce mouvement tend à se stabiliser. Le capteur I7 présente une variation de +0.15° 
vers le Nord entre Mai 2014 et Octobre 2014. Le mouvement semble également stabilisé depuis. 
Le capteur I4 présente une variation d’angle de -0.07° vers Sud. Enfin le capteur I2 présente une 
variation d’angle de +0.1° entre octobre 2012 et Aout 2013. 
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Ces variations irréversibles à différentes dates sont difficilement explicables, d’autant plus 
que le suivi de la variation de distance des appuis de voûte semble indiquer un mouvement 
d’origine thermique réversible. Il est donc probable qu’il s’agisse d’un problème lié à la mesure à 
vérifier avec des mesures complémentaires 
 Figure II.4-8: Evolution de la variation d’angle en fonction de la température des inclinomètres I1, 
I2, I5 et I7 
II.4.1.6 Relevés topographiques semestriels 
Afin de suivre l’évolution des mouvements absolus du mur gouttereau Nord et du mur 
pignon Ouest, 20 cibles fixes ont été posées sur l’édifice en Janvier 2014. Sur le mur gouttereau 
Nord, on dénombre 2 rangées de 9 cibles placées sur les contreforts respectivement à environ 4 
m et 11m50 du sol (Figure II.4-9). La rangée supérieure présente l’intérêt d’être placée au droit 
des appuis des voûtes à croisée d’ogives. Deux cibles sont par ailleurs placées sous les rosaces du 
mur pignon Est. Deux mesures ont été réalisées à ce jour en août 2014 et janvier 2015. Certains 
déplacements n’ont pu être relevés car les cibles correspondantes se sont décollées de la pierre 
calcaire en place. 
Les résultats de ces mesures indiquent des déplacements quasi-nuls dans les trois 
directions de l’espace de l’ensemble des cibles (maximum de 1 mm ce qui est l’ordre de grandeur 
de la précision de l’appareil de mesure). On peut donc conclure qu’aucun mouvement absolu 
n’est constaté sur les murs gouttereaux Nord et pignon Ouest. 
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Figure II.4-9: Emplacement des cibles pour relevés topographiques semestriels 
II.4.1.7 Conclusion sur l’instrumentation et les relevés 
topographiques. 
Plusieurs éléments nous amènent à penser que les mouvements d’origine structurels sont 
stables. La dépendance linéaire de la température avec d’une part  l’ouverture des fissures et 
d’autre part la distance entre appuis des 8 voûtes à croisée d’ogives de la rangée Nord de la 
bibliothèque confirment cette hypothèse. La dilatation thermique de la charpente et des voûtes 
entraine probablement l’écartement des appuis de voûte, mais avec une réversibilité 
saisonnière. L’amplitude d’origine thermique de l’écartement des appuis ne dépasse cependant 
pas 2 mm ce qui explique qu’elle n’est pas décelable à l’aide des relevés topographiques pourtant 
réalisés en hiver et en été. Par ailleurs, la tendance linéaire positive entre la température et la 
rotation des colonnes vers le Nord s’explique par le fait que l’écartement des appuis de voûte se 
traduit  par un déplacement absolu des appuis vers le Nord. En effet, une partie des appuis situés 
au Sud voient leur déplacement horizontal bloqué par l’épaulement généré par le bâtiment (c) 
présenté Figure II.3-4. Enfin, les rotations résiduelles de colonnes à différentes dates ne peuvent 
s’expliquer, et doivent probablement trouver leur origine dans un défaut de mesure des 
capteurs. 
II.4.2 FOUILLES GEOTECHNIQUES 
L’auscultation des fondations a deux objectifs.  Le premier consiste à vérifier que la 
construction de l’amphithéâtre sous la cour d’honneur n’a pas occasionné de mouvement de sol 
et que les butons placés sous le sol tout au long du mur gouttereau Nord assurent leur fonction 
de contrebutement. Deuxièmement l’auscultation a pour but de déterminer les dimensions et la 
composition des fondations pour estimer la capacité portante de celles-ci. Dans un premier 
temps la nature du sol en place sera présentée. Ensuite, les résultats d’une fouille au droit d’une 
colonne intérieure et d’une fouille extérieure au droit d’un contrefort seront analysés. 
II.4.2.1 Nature du sol en présence 
La carte géologique présentée Figure II.4-10 établit l’étagement des couches de sol 
suivantes au droit de la bibliothèque étudiée (de haut en bas) : 
- un remblai de 2 à 3 m  
Partie II La bibliothèque du CNAM 
II.4 Auscultations de l’édifice
102
- des alluvions anciennes sur 8 à 10 m  
- des sables de Beauchamp sur une hauteur non connue.  
Cette composition est confirmée par une étude de reconnaissance de sol menée par 
l’entreprise Michelon Nitzel [Rapport, 2009]. L’entreprise réalise un essai pressiométrique de 15 
m de profondeur dans un bâtiment situé à une centaine de mètres au Nord-Est de la 
bibliothèque. L’essai indique que l’épaisseur de remblais est de 2.8 m avec un module 
pressiométrique compris entre 8 et 14 MPa et une pression limite comprise entre 0.8 et 2 MPa. 
Ensuite la couche d’alluvion s’étend de 2.8 m à 12.2m et présente un module pressiométrique de 
40 MPa environ pour une pression limite supérieure à 3 MPa. Enfin le sable de Beauchamp se 
trouve à une profondeur de 12.2m. Il présente des caractéristiques mécaniques plus faibles 
(Module pressiométrique compris entre 11 et 16 MPa et pression limite comprise entre 1 et 1.4 
MPa). 
 
Figure II.4-10: Situation géologique du sol environnant. Extrait de la carte géologique à 1/5000 des 
1er, 2ème, 3ème et 4ème arrondissements 
II.4.2.2 Résultat des investigations géotechniques 
Deux fouilles sont réalisées, la première au droit de la colonne à la jonction entre les travées 
2 et 3 et la seconde au droit du contrefort délimité par ces mêmes travées (Figure II.4-11). Au 
droit de la colonne, il est observé en (a) le socle de la colonne de forme octogonale, en (b) un 
bloc de pierre calcaire monolithique assurant la transmission des efforts de la colonne vers la 
fondation. L’arase supérieure de la fondation est identifié en (c) à une profondeur d’environ 1 m. 
Elle présente une forme carrée de 1.6 m de côté centrée sur l’axe de la colonne. Elle est 
constituée d’une maçonnerie taillée grossièrement et liaisonnée par des joints de mortier.  
La seconde fouille (Figure II.4-11 (b)), au droit du contrefort (e) met au jour les dispositifs 
de contrebutement (f) entre la bibliothèque et l’amphithéâtre récemment construit. Il s’agit ici 
d’une poutre en béton armé traversant la cour d’honneur du Nord au Sud, coulé sur site avant les 
travaux de terrassement pour prévenir tout déversement vers le vide du mur gouttereau Nord 
de l’église. A 1.3m de profondeur, sous cette poutre, l’arase supérieure de la fondation (g) du 
contrefort apparait, constituée de pierres grossièrement appareillées. Son débord, 
perpendiculairement au nu du contrefort, est de 1.20m et son débord latéral par rapport à la 
surface latérale du contrefort est de 40 cm.  Notons que pour les deux fouilles, l’embase des 
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fondations n’a pu être atteinte. Les maçonneries apparaissent de bonne qualité sans désordres 
structurels visibles. 
         (a)       (b) 
Figure II.4-11: Fouilles géotechniques : (a) au droit de la colonne, (b) au droit du contrefort 
II.4.2.3 Conclusion sur les fouilles géotechniques 
Grace aux fouilles géotechniques,  la géométrie des fondations est connue. Les arases 
supérieures des fondations intérieures et extérieures se situent à environ 1 m de profondeur. Il 
est fort probable que l’arase inférieure des fondations atteignent la couche d’alluvions anciennes 
qui constitue un sol de bonne qualité. De plus la fouille extérieure a révélé le dispositif de 
contrebutement de l’édifice mis en place lors de la construction de l’amphithéâtre sous la cours 
d’honneur. Celui-ci semble en bon état et sans défaut apparent. Ces investigations confirment 
l’hypothèse selon laquelle les mouvements d’appuis horizontaux  vers l’amphithéâtre en sous-
sol ne représentent pas la cause essentielle des désordres. 
II.4.3 AUSCULTATION DES MAÇONNERIES 
Les deux premiers chapitres de cette partie II.4 consacrée à l’auscultation de la bibliothèque 
du CNAM (§ II.4.1 à II.4.2) se sont attaché à identifier les causes probables ayant occasionné les 
désordres structurels. Ce troisième chapitre II.4.3 rassemble les investigations menées afin de de 
caractériser les maçonneries en place, c’est-à-dire recueillir les données nécessaires à 
l’élaboration des lois de comportement mécanique des maçonneries. Dans un premier temps, 
une observation visuelle globale mais précise des parements des maçonneries a été effectuée 
dans le but d’identifier les appareillages des différents éléments de structure. A l’issue de cette 
première étape, les parements des éléments structurels verticaux et des voûtes ont été découpés 
en zones correspondant, chacune, à des maçonneries d’apparence semblable. 
Dans un deuxième temps, nous présenterons les résultats de la campagne d’essais réalisée 
sur site et en laboratoire pour déterminer la constitution interne des maçonneries, zone par 
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essais destructifs ajoutés pour confirmer la composition interne des éléments porteurs, et 
notamment, la présence éventuelle de maçonnerie de blocage et d’éléments métalliques noyés. 
Enfin, des mesures de vitesse de propagation d’ondes ultrasonores complètent les résultats 
précédents par une évaluation de la dispersion de la qualité des pierres au sein de chacune des 
zones. 
II.4.3.1 Relevé visuel des appareillages 
Par une simple mais rigoureuse observation visuelle de la totalité de l’édifice, les 
dimensions des blocs et l’épaisseur des joints de mortier ont été listées, ainsi que l’aspect de la 
pierre, leur couleur et leur porosité superficielle. Une nacelle élévatrice a été utilisée afin 
d’accéder aux zones situées en hauteur. A partir de cette première investigation, 6 types de 
maçonneries ont été distingués, et un zonage a été établi comprenant : 
- 2 zones pour les murs et les contreforts 
- 3 zones pour les voûte s 
- 1 zone pour les colonnes centrales.   
Concernant les contreforts et les murs d’élévation gouttereau et pignon (Figure II.4-12(a)), 
deux zones ont été définies : le niveau de soubassement et le niveau d’élévation supérieur. Le 
niveau de sous bassement, compris entre l’assise et le bas des baies géminées, semble composé 
de pierres calcaires tendres. Le niveau supérieur en retrait du premier niveau, entre le bas des 
baies géminées et le haut du mur gouttereau, est composé de pierres calcaires paraissant encore 
plus tendres (porosité plus élevée). Pour ces deux zones, les parements sont appareillés à assise 
régulière allongées.  
   (a)            (b) 
Figure II.4-12: maçonneries en place sur la bibliothèque : (a) le mur d’élévation, (b) les voûtes à 
croisée d’ogives
Les voûtes à croisée d’ogive ont été calepinées en 3 zones (Figure II.4-12 (b)) : 
- les voûtains, appareillés à assise régulière, 
- les arcs doubleaux et formerets, regroupés dans une même zone appelée par la suite 
« arcs de tête », 
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Toutes ces nervures  sont constituées de blocs appareillés en série et présentent des joints 
d’épaisseur constante (la courbure de la structure impose donc que les blocs soient taillés en 
biseau). 
Enfin, à l’intérieur de la bibliothèque, le dernier type de maçonnerie rassemble les colonnes 
(Figure II.4-13). A la base, un socle de 2 m de haut (a) est composé de blocs monolithiques 
octogonaux de 30 cm de hauteur de lit et séparés par des joints de lit de 1.3 cm de hauteur. 
Ensuite, il est observé un premier fût monolithique (b) cylindrique de 3.2 m de haut évasé, relié 
en parties haute et basse par des bagues moulurées (c) posées sur lit de plomb (d) d’une 
épaisseur d’environ 1cm. La malléabilité du plomb libère une éventuelle rotation de la section. 
Les diamètres du premier fût en parties basse et haute sont respectivement 38 cm et 33 cm. Un 
second fût monolithique (e) de 3.8m de haut présente les mêmes connexions en parties basse et 
haute. Les diamètres du fût sont respectivement de 29cm en partie basse et 27cm en partie 
haute. Enfin, un chapiteau réunit le tas de charge des voûtes et le fût monolithique supérieur. 
Figure II.4-13: Constitution des colonnes 
II.4.3.2 Constitution interne des maçonneries 
La constitution interne des maçonneries a été étudiée à l’aide de mesures non destructives 
de type « radar » et par l’analyse d’échantillons prélevés par  carottage. 
II.4.3.2.1 Auscultations radars 
Les 8 points de mesure auscultés au Radar sont localisés sur la Figure II.4-14. Les points 
repérés en rouges sont des auscultations dans un plan horizontal tandis que ceux en bleu le sont 
dans un plan vertical. Le Tableau I.3-1 précise pour chaque point de mesure le nombre de 
pierres auscultées, le sens et la longueur d’auscultation. Les trais rouges représentés sur chaque 
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 (a) Pilier, au niveau du Socle Octogonal. 4 vertical 1.2 m 
 (b) 
Mur gouttereau Nord intérieur, à 1 m de 
haut, au droit de la chaire de lecture 
3 horizontal 3 m 
 (c) 
Mur gouttereau Nord intérieur, à 1m de 
haut au droit de la chaire de lecture 
5 vertical 1.8 m 
 (d) Dallage intérieur 4 horizontal 1.7 m 
 (e) 
Mur gouttereau Sud intérieur à partir du 
lit en bas de la baie géminée et à 
l’extérieur de la baie 
5 vertical 1.4 m 
 (f) 
Mur gouttereau Sud intérieur à partir du 
lit en bas de la baie géminée et à 
l’intérieur de la baie 
- vertical 1.4 m 
(i) Extrados de voûte, nervure d’ogive - horizontal 2.1 m 
 (l) 
Mur gouttereau Sud, entre baies géminées 
et rosace 
3 vertical 1.2m 
Tableau II.4-1 : Description des auscultations radar 
(a) : socle octogonal  
La distance entre l’antenne émettrice-réceptrice du radar et l’interface opposée pierre/air 
est d’environ 45 cm. Celle-ci est vérifiée à l’aide d’un mètre. On constate entre chaque joint une 
pierre relativement homogène attestant le fait que chaque bloc du socle est monolithique et 
maçonné avec soin. Aucun désordre structurel de type fissuration n’est décelé.   
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 (b) et (c) : Mur gouttereau Nord intérieur, au droit de la chaire de lecture. 
 
Figure II.4-16: Relevé radar au niveau du mur gouttereau sud intérieur 
Le profil radar horizontal au point (b) indique que les pierres sont posées en panneresse, 
c’est-à-dire avec leur plus grande dimension en parement (Figure II.4-16). Il est intéressant de 
noter que les faces opposées à la face apparente des pierres ne se situent pas toute à la même 
distance d’une part et ne sont pas des plans taillés parfaitement d’autre part : les pierres (1) et 
(3) présentent une profondeur d’environ 30 cm alors que la pierre (2) une profondeur d’environ 
20 cm. Par ailleurs, la pierre (1) présente une surface opposée non taillée (interface courbe) et 
non parallèle à la face apparente. Cette constatation indique qu’il existe très probablement une 
fourrure (maçonnerie de blocage) au-delà de l’assise de parement. Cette fourrure permet 
notamment de rendre obsolète la taille de la face cachée. Le profil vertical au point  (c) aboutit 
aux mêmes conclusions. 
(d) : dallage intérieur  
Le profil radar du dallage intérieur met en évidence la présence les canalisations 
métalliques du plancher chauffant, espacés tous les 35 cm et à une profondeur d’environ 10cm 
(Figure II.4-17).  
Figure II.4-17: Relevé radar au niveau du dallage intérieur 
 (e) et (f) : Mur gouttereau sud intérieur 
Les profils radar des zones (e) et (f) indiquent une nouvelle fois des profondeurs de pierre 
variables entre 25 et 30 cm avec la présence probable d’une fourrure à l’intérieur des 
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non-constante constituées d’appareils de pierres à assises horizontales et taillées uniquement en 
parement vu, d’un remplissage en maçonnerie de blocage à bain de mortier. 
 
Figure II.4-18: Relevé radar au niveau du mur gouttereau sud, en partie supérieur 
(i), Extrados de voûte au niveau de la nervure d’ogive 
Le profil radar de la zone (i) est réalisé perpendiculairement à la nervure d’ogive. Celle-ci 
présente une épaisseur d’environ 30 cm (Figure II.4-19). De plus, l’épaisseur du voûtain est 
constante et ce, même au droit de la nervure d’ogive. Il semble donc qu’à la jonction entre les 
deux voutains, au droit de l’ogive, l’appareillage du panneau est continu, et non pas interrompu : 
il n’y a probablement pas de pénétration de la nervure d’ogive dans l’épaisseur du panneau. 
Cette configuration correspond au cas (a) de la Figure I.1-4 présentée dans la partie 
bibliographique. 
 
Figure II.4-19: Relevé radar au niveau de l’extrados de la voûte, perpendiculairement à la nervure 
d’ogive
(l), Mur gouttereau sud, entre baies géminées et rosaces  
L’épaisseur des pierres de parement est comprise entre 25 et 30 cm avec la présence 

































Epaisseur voutain : 17 cm Epaisseur nervure ogive : 
29 cm
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d’un chainage métallique périphérique des murs d’élévation. Car s’il avait existé, il passerait 
nécessairement entre les baies géminées et les rosaces.  
 
Figure II.4-20: Relevé radar au niveau du mur gouttereau sud entre les baies géminées et la rosace 
II.4.3.2.2 Carottages 
Treize carottages de diamètre 10 cm et de profondeur d’environ 30 cm ont été réalisés dans 
5 régions distinctes de l’édifice (Figure II.4-21) : 4 carottages au niveau des joints des lits de 
pose et 9 carottages au niveau des pierres de parement des murs gouttereaux. La moitié des 
carottes a été prélevée sur le niveau de soubassement et l’autre moitié sur le niveau supérieur. 
Par ailleurs, aucun prélèvement n’a été réalisé au niveau des voûtes et des colonnes. En effet, la 
grande valeur architecturale de ces éléments structurels est à préserver et ne doit pas être 
dégradée.  
 
Figure II.4-21: Relevé radar au niveau de l’extrados de la voûte, perpendiculairement à la nervure 
d’ogive.
 
Le Tableau II.4-2 indique pour chaque région, les photographies permettant de visualiser la 













Régions 2 et 3  
Région 4 
Région 5 
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Mur gouttereau Sud 
extérieur  
-2 pierres :  
(C11) et (C13) 
 






-2 pierres :  
(C21) et (C23) 
-1 Joint :  
(C22) 
 (3) 
Mur gouttereau sud 
extérieur  







Nord intérieur  
-2 pierres :  
(C41) et (C43) 
 





Nord intérieur  
-2 pierres :  
(C51) et (C53) 
 
-1 Joint :  
(C52)  
Tableau II.4-2 : tableau récapitulatif des carottages menés in situ 
Région 1 : Mur gouttereau sud extérieur, niveau supérieur 
La carotte (C11) est constituée d’une seule pierre entière d’au moins 31 cm de longueur. La 
pierre semble de bonne qualité car elle ne présente pas visuellement de porosité (Tableau 
II.4-3). 
La carotte (C12), réalisée au droit d’un joint horizontal de mortier, se compose d’une pierre 
supérieure de 23 cm, d’une pierre inférieure d’au moins 27 cm et  d’un joint de mortier de lit 
évasé d’une épaisseur en tête de la pierre de 8 mm. La face opposée au pan de tête de de la 
pierre supérieure semble ne pas être taillée mais seulement ébauchée. Une fourrure composée 
de granulats de grande dimensions (jusqu’à 1cm) et de mortier de chaux est révélée en partie 
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Carotte Photo carottage Photo carotte 
Schéma carotte 











Légende :   
 
Tableau II.4-3 : carottages de la région 1 
La carotte (C13), présente de l’extérieur vers l’intérieur : une pierre calcaire de faible 
qualité, une fourrure et une pierre calcaire de meilleure qualité. Les pans de pierres attenants au 
bain de mortier ne sont pas taillés mais seulement ébauchés. 
Le bain de mortier est donc inclut entre les parements intérieurs et extérieurs de pierre 
(l’épaisseur totale du mur, révélée par le relevé 3D, est de 62 cm environ). La maçonnerie du 
niveau supérieur est bien fourrée, conformément aux relevés radar, avec une fourrure et deux 
appareils de revêtement, intérieurs et extérieurs. De plus, les faces verticales des parements 
noyées dans la maçonnerie ne sont pas toutes dans le même plan. 
Région 2 : Contrefort sur façade sud 
La carotte (C21) est constituée de l’extérieur vers l’intérieur d’une pierre calcaire de 35 cm, 
d’une fourrure de 8cm et d’une pierre calcaire d’au moins 3 cm (Tableau II.4-4). La carotte 
(C22), réalisée au droit d’un joint de mortier de lit se constitue d’une pierre inférieure d’au 
moins 31cm, d’une pierre supérieure de 27 cm et d’un joint d’épaisseur constante égale à 12 
mm. Les lits supérieurs et inférieurs des pierres sont taillés sans bouchardage. La carotte (C23) 
est une pierre calcaire d’au moins 30 cm de longueur. 
Le contrefort est donc lui aussi composé d’un appareil de revêtement et d’une fourrure 
intérieure. Cette dernière est composée d’un mortier de chaux présentant des granulats de 
grande dimension (pouvant atteindre un diamètre maximal de l’ordre du cm). De plus, les faces 
verticales des parements noyées dans la maçonnerie ne sont pas toutes dans le même plan. 
  
31 cm 
23 cm 4 cm 
20 cm 4 cm 20 cm 
Pierre calcaire Remplissage (fourrure) Joint de mortier 
Partie II La bibliothèque du CNAM 
II.4 Auscultations de l’édifice
112
 
Carotte Photo carottage Photo carotte 
Schéma carotte 











Légende :   
 
Tableau II.4-4 : Carottages de la région 2 
Région 3 : Mur gouttereau sud extérieur, niveau supérieur. 
Carotte Photo carottage Photo carotte 
Schéma carotte 





Légende :   
 
Tableau II.4-5 : Carottage de la région 3 
La carotte (C31) se compose d’une pierre calcaire de 24 cm, d’une fourrure de 6 cm et d’une 
pierre calcaire d’au moins 15 cm (Tableau II.4-5). Les pans des pierres attenants au bain de 
mortier ne sont pas taillés. La largeur totale du mur étant d’environ 62 cm, on peut une nouvelle 
fois conclure que la maçonnerie du niveau supérieur est dite fourrée, avec une fourrure et deux 
appareils de revêtement, intérieurs et extérieurs.  
30 cm 
Pierre calcaire Remplissage (fourrure) Joint de mortier 
35 cm 8 cm 3 cm 
27 cm 4 cm 
Pierre calcaire Remplissage (fourrure) Joint de mortier 
24 cm 6 cm 15 cm 
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Région 4 : Mur gouttereau Nord intérieur, niveau de soubassement.  
Carotte Photo carottage Photo carotte 
Schéma carotte 











Légende :   
 
Tableau II.4-6 : Carottages de la région 4 
Les carottes (C41) et (C43) du mur gouttereau nord intérieur, niveau de soubassement,  
sont composées de pierre calcaire de 29 cm de longueur (Tableau II.4-6). Leurs pans parallèles 
aux pans de tête conservent des traces de mortier et sont non taillés. La carotte (C42), d’une 
longueur de 28 cm présente un joint de mortier de lit d’épaisseur constante et égale à 10 mm. 
Les prélèvements sur la zone 4 ne permettent pas de conclure sur l’éventuelle présence d’une 
fourrure sur le niveau de soubassement de l’édifice. 
 
Région 5 : Mur gouttereau Nord intérieur, niveau de soubassement. 
La carotte (C51) du niveau de soubassement intérieur présente une pierre calcaire d’une 
longueur de 30 cm puis d’un joint de mortier montant, parallèle à la tête de la pierre (Tableau 
II.4-7). Le pan de la pierre attenant au joint de mortier est non taillé. La carotte (C52) présente 
un joint de mortier de lit d’une épaisseur constante égale à 9 mm. Les lits de part et d’autre du 
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Carotte Photo carottage Photo carotte 
Schéma carotte 
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Tableau II.4-7 : Carottages de la région 5 
II.4.3.3 Mesure de vitesse de propagation ultrasonore sur pierres 
calcaires 
La mesure de vitesse de propagation du son est un moyen d’auscultation non destructif qui 
offre rapidement de nombreux renseignements sur la qualité de la pierre calcaire en place. Il est 
réalisé ici une campagne de mesure du son en distinguant les 6 zones identifiées au paragraphe 
II.4.3.1. Pour chaque zone, plusieurs pierres calcaires ont été testées. Les mesures sont 
principalement réalisées par voie indirecte, c’est-à-dire en surface de la pierre. Pour chaque 
pierre analysée, 10 mesures de vitesse de propagation ultrasonique ont été effectuées. Le 
coefficient de variation des mesures pour chaque pierre est de 6% ce qui indique d’une part que 
le moyen d’auscultation est répétitif et d’autre part qu’à l’échelle du bloc calcaire, le matériau est 
relativement homogène. 
Le Tableau II.4-8 synthétise l’ensemble de ces mesures. Concernant les murs d’élévation,  le 
niveau de soubassement présente une vitesse du son plus élevée que le niveau supérieur 
(respectivement 2966 m/s et 2313 m/s). Par ailleurs, la vitesse du son mesurée sur la colonne 
est comparativement plus élevée (4594 m/s). Enfin les éléments constitutifs de la voûte 
présentent une mesure de vitesse du son équivalente à celle des pierres constituant le niveau de 
soubassement (2722 m/s pour les ogives et 3076 pour les arcs de tête). 
31 cm 
Pierre calcaire Remplissage (fourrure) Joint de mortier 
31 cm 
30 cm 
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La dispersion des mesures de vitesse sur les différents blocs testés des niveaux d’élévation 
de soubassement (CV=25%) et supérieurs (CV=29%)  indique que les maçonneries présentent 
une forte hétérogénéité de pierres calcaires. Au contraire, une dispersion faible est constatée 
pour les éléments voûtés impliquant une meilleure homogénéité des blocs à cet endroit. Enfin, la 
dispersion quasiment nulle de mesure du son au niveau de la colonne s’explique par le fait que 
l’ensemble des mesures a été réalisée sur le premier fût monolithique. 






Colonne Voûtains Ogive 
Arcs de 
tête 
Nombre 13 9 4 4 3 3 
Moyenne (m/s) 2966 2313 4594 2774 2722 3076 
Coefficient de 
variation (%) 25% 29% 0.7% 9% 7% 8% 
Tableau II.4-8 : Tableau récapitulatif des auscultations soniques 
Nous avons vu en partie I que la mesure de vitesse du son pouvait être reliée à des 
propriétés mécaniques via des courbes de corrélation expérimentales. Nous verrons dans la 
partie III concernant la caractérisation mécanique des maçonneries par quel moyen nous 
pourrons remonter à ces caractéristiques. Par ailleurs, l’hétérogénéité des blocs calcaires 
composant la maçonnerie peut également être appréhendée par ce moyen non destructif. Dans 
le cadre d’une vérification selon les normes européennes, cette hétérogénéité sera quantifiée en 
appliquant un coefficient de sécurité sur la résistance mécanique de la maçonnerie. Nous 
verrons ultérieurement, en partie IV, comment déterminer ce coefficient de sécurité. 
II.4.3.4 Conclusion sur la nature des différentes maçonneries  en 
œuvre 
Le chapitre II.4.3 s’est attaché à établir la constitution et l’agencement des blocs des 
maçonneries. Six zones distinctes ont été identifiées au moyen de relevés visuels et radars, 
prélèvement d’échantillon et mesure de vitesse du son. Il est présenté dans cette conclusion une 
synthèse des observations pour chaque zone identifiées, synthétisées dans le Tableau II.4-9. 
La maçonnerie du niveau de soubassement  
Il semblerait que le mur de soubassement d’une épaisseur de 72cm soit constitué de deux 
appareils de revêtement intérieur et extérieur à assises horizontales espacées de 40 cm (Figure 
II.4-22).  
 
Figure II.4-22: Parement extérieur du niveau de soubassement, sous les baies géminées 
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La présence de fourrure (remplissage) si elle existe n’est pas d’épaisseur importante. Par 
ailleurs, on ne peut exclure la présence de boutisse parpaigne jouant un rôle de chainage dans 
l’épaisseur de la maçonnerie (une boutisse parpaigne est un bloc de maçonnerie qui travers le 
mur dans toute son épaisseur). La mesure de vitesse du son (2966 m/s) indique qu’il s’agît d’une 
pierre tendre et la dispersion des mesures implique une forte hétérogénéité des pierres 
constituant la maçonnerie (CV=25%). 
La maçonnerie du niveau supérieur  
Ici la présence de maçonnerie de blocage est identifiée à l’aide des relevés radars et des 
carottages. Il s’agit donc probablement d’une maçonnerie fourrée double présentant 2 appareils 
de revêtement d’une épaisseur de 62cm (Figure II.4-23). Les hauteurs d’assise sont par ailleurs 
irrégulières et présentent une moyenne de 30 cm. Ici encore, la présence de boutisse parpaigne 
n’est pas à exclure. Enfin, la mesure de vitesse du son (2313 m/s) présente également une 
dispersion (CV=29%) entre chaque bloc attestant la forte hétérogénéité des blocs calcaires en 
place.  
(a)       (b) 
Figure II.4-23: Niveau supérieur, (a)Constitution du mur [Viollet-le-Duc, 1859], (b) parement 
extérieur 
La maçonnerie des voûtains  
Les maçonneries des voûtains sont à assises quasiment régulières constituées d’un seul 
parement. Elles sont donc composées de boutisses parpaigne dont les hauteurs de lit sont de 13 
cm. Il est constaté par ailleurs sur ces lignes de faîte une diminution de la hauteur de lit des 
voûtains, motivée  probablement par la nécessité de refermeture des panneaux lors de la 
construction. La vitesse du son mesurée  in-situ sur les voûtains est d’environ 2800 m/s. Les 
pierres de la maçonnerie en place sur les voûtains sont donc  de qualité équivalente avec celle de 
murs du niveau de soubassement. Par ailleurs, la faible dispersion des mesures entre chaque 
pierre calcaire indique une relative homogénéité des blocs qui la composent (CV=9%). 
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Figure II.4-24: Maçonnerie des voûtes à croisée d’ogives
La maçonnerie des nervures  
Les nervures sont toutes composées de blocs appareillés en série. Les blocs mesurent dans 
la hauteur de lit 16 cm et 22 cm respectivement pour les arcs de tête et les arcs d’ogive. La taille 
en biseau des claveaux permet de conserver une épaisseur de joint constante. Le relevé radar en 
intrados de voûte indique par ailleurs que les nervures ne pénètrent pas dans les panneaux de 
remplissage. Enfin, les mesures de vitesse du son indiquent une bonne homogénéité des blocs 
constituant les nervures. 
Conclusion 
Pour conclure, le Tableau II.4-9 récapitule les données géométriques et soniques des 
maçonneries pour les six zones mises en évidence. 
Caractéristiques géométriques et de vitesse 














































Mesure de  vitesse du son des 
pierres calcaires 
Moyenne (m/s) 2966 2313 4594 2774 2722 3076 
Coefficient de 






s Blocs calcaires 
Hauteur de lit 
(cm) 40 30 - 13 22 16 
Largeur 
moyenne (cm) 80 110 - 28 16 25 
Epaisseurs joints de 
mortiers (mm) 
 
Joint de  lit 7 7 - 18 18 18 
Joint montant 6 6 - 18 - - 
Mur maçonné Epaisseur (cm) 72 62 - 17 29 31 
Tableau II.4-9 : Caractéristiques géométriques des maçonneries et de vitesse du son 
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II.4.4 CONCLUSION SUR LA CAMPAGNE D’AUSCULTATION DE 
L’EDIFICE 
Nous avons vu en introduction que le présent chapitre portant sur la campagne 
d’auscultation de l’édifice admet deux objectifs distincts. (1) poursuite de l’enquête sur 
l’identification des causes à l’origine des désordres observés et (2) recueil des données 
nécessaires à l’établissement des lois de comportement des maçonneries en place. 
La mise en place d’une instrumentation permanente et d’un relevé topographique 
semestriel, a montré que les désordres constatés semblent stabilisés depuis au moins 4 ans. Les 
mouvements, qui sont de très faible amplitude, sont d’origine thermique et suivent les variations 
de température saisonnières. L’étude géotechnique conclut que les fondations sont saines et que 
le dispositif de maintien horizontal des murs gouttereaux est en bon état. Le sol présente une 
couche d’alluvions anciennes de bonne qualité et constitue ainsi une assise solide pour la 
bibliothèque. Le sol et les mouvements de fondations ne semblent donc pas représenter la cause 
essentielle des désordres constatés. 
Concernant le second objectif et dans la perspective d’une modélisation de l’édifice, une 
auscultation détaillée des maçonneries a été réalisée. Celle-ci, basée sur des essais non-
destructifs de mesure radars et de mesure de vitesse du son, ainsi que des essais destructifs sur 
des échantillons prélevés par carottage, a différencié  6 zones « type » de maçonneries de nature 
différente. Chacune de ces zones présente une constitution interne, des dimensions et des 
qualités de pierre distinctes, résumées dans le Tableau II.4-9. 
II.5 CONCLUSION GENERALE DE LA PARTIE II 
L’ancien réfectoire du prieuré Saint-Martin-Des-Champs est un chef d’œuvre de 
l’architecture gothique d’Ile-de-France (§ I.1). Cet édifice, construit en 1230, présente des 
colonnes élancées sur lesquelles viennent s’appuyer, de part et d’autre, deux rangées de voûtes 
gothiques à croisée d’ogive. 
L’inventaire des pathologies de cet édifice a été réalisé et décrit en détails. Les croisées 
d’ogives présentent un profil de fissuration en intrados typique d’une voûte dont les appuis 
s’écartent vers l’extérieur. Les ouvertures de fissures sont relativement constantes sur 
l’ensemble des huit travées de la bibliothèque et d’une ouverture maximale de 1.5 mm en clé des 
arcs doubleaux. Les murs porteurs ont un dévers vers l’extérieur du monument compris entre 
7cm  et  21 cm. Ils sont symétriques en travées courantes et plus prononcés au niveau des 
travées épaulées par un bâtiment attenant, qui a nécessairement joué localement un rôle dans 
l’ampleur de ces dévers. A partir de ces observations, 3 causes potentielles à l’origine des 
désordres sont proposées, celles-ci pouvant se combiner :  
(1) l’action d’une poussée en partie supérieure des murs générée soit par les voûtes, soit 
par la charpente ou soit par les échafaudages lors de la construction de l’édifice ;  
(2) un mouvement des fondations ;  
(3) la diminution des propriétés mécaniques des éléments structurels dans le temps.  
L’analyse du phasage de construction de la bibliothèque établit sur la base de documents 
bibliographiques traitant de l’architecture gothique en général a abouti à la conclusion qu’une 
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partie des  dévers des murs a eu lieu avant le décintrement des voûtes. En effet, s’ils étaient 
survenus ultérieurement, un décalage serait décelable entre la tête des murs gouttereaux et les 
pannes sablières de la charpente. Aucun décalage ne semble observé. L’échafaudage mis en place 
lors de la construction pourrait donc être mis en cause. En effet, le coffrage de la voûte admet 
également une forme de voûte et peut potentiellement appliquer une poussée vers l’extérieur 
(cf. Figure I.1-10(c)). De plus,  la maçonnerie hourdée à la chaux faiblement hydraulique reste 
très souple pendant les premiers mois de la vie de l’édifice. Un fluage au jeune âge pendant la 
construction est ainsi fort probable. Par ailleurs, L’analyse de l’histoire de l’environnement bâti 
de la bibliothèque du CNAM jusqu’à nos jours, sur la base de documents d’archives précis et 
illustrés, confirme le fait que les dévers se sont produits avant l’époque moderne. En effet, l’ajout 
des tirants métalliques au 19è siècle atteste d’une volonté de réduire ou de stopper l’évolution de 
ces dévers bien avant la construction de l’amphithéâtre en sous-sol dans la seconde moitié du 
20è siècle. Par ailleurs, les reconnaissances géotechniques et l’auscultation des fondations 
attestent que l’assise de la bibliothèque est saine. 
L’instrumentation mise en place sur l’édifice ainsi que les relevés topographiques montrent 
d’une part, que la structure présente des mouvements cycliques de très faible amplitude (de 
l’ordre du mm) qui sont d’origine thermique saisonnière, et d’autre part,  que les désordres 
n’évoluent plus depuis au moins 3 ans. 
L’exploration des documents d’archive et la campagne d’investigations menée sur site et en 
laboratoire ont conclu que la bibliothèque est stable, que les fissures des voûtes n’évoluent pas 
sur la durée, et que finalement, les seuls désordres qui pourraient être inquiétants, et dont la 
cause reste à déterminer, sont les dévers observés entre la tête et le pied des murs 
périphériques de l’ouvrage. Il faut rechercher la cause principale de ces dévers dans les premiers 
mois de la construction, avant et pendant  le décintrement des voûtes. 
Il faut retenir également de cette partie II que des paramètres matériaux ont déjà été 
collectés. Ils vont servir de base à la construction des lois de comportement mécaniques 
nécessaires à l’élaboration d’une analyse structurelle numérique. Rappelons que la structure a 
été calepinée en six zones maçonnées distinctes. Les mesures radars ainsi que les carottages ont 
visualisé la composition des maçonneries, zone par zone, et pour certaines la présence de 
maçonnerie de blocage. Les essais radars n’ont pas révélé l’existence de chainages métalliques 
noyés dans la maçonnerie. Enfin, la mesure des propriétés soniques des pierres calcaires a 
quantifié la différence de qualité entre les pierres des différentes zones et fournit une estimation 
de l’hétérogénéité des blocs. Chacune de ces zones présente une constitution interne, des 
dimensions et des qualités de pierre distinctes, résumées dans le Tableau II.4-9. 
Ceci étant, le maitre d’ouvrage s’interroge sur la marge de sécurité vis-à-vis de la stabilité 
de la structure à l’avenir. Afin d’établir cette marge de sécurité, une analyse structurelle à l’aide 
de la méthode des éléments finis a été décidée. La prochaine étape sera l’obtention des modèles 
de comportement mécaniques non linéaires affectés aux maçonneries zone par zone (partie III), 
modèles qui seront implémentées dans un code éléments finis pour conduire à l’analyse 
structurelle (partie IV). 
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Partie III CARACTERISATION 
MECANIQUE DES MAÇONNERIES 
La revue bibliographique a montré que le choix d’un modèle d’endommagement couplé 
avec de la plasticité permettait de simuler correctement le comportement mécanique à l’échelle 
du géomatériau (échelle mésoscopique) et à l’échelle de la structure maçonnée. La démarche 
adoptée pour estimer le comportement des maçonneries est donc multi-échelle. 
L’implémentation de ce type de modèle nécessite toutefois une homogénéisation de la 
maçonnerie afin de considérer son hétérogénéité. L’objectif de cette partie est donc 
l’identification des caractéristiques mécaniques homogènes des maçonneries de chaque zone de 
l’édifice. 
L’obtention de ces caractéristiques nécessite préalablement d’identifier les données 
mécaniques des éléments constitutifs distincts bloc et mortier. Dans cette optique, l’ensemble 
des essais mécaniques réalisés en laboratoire sera présenté (§ III.1). Nous distinguerons la 
campagne d’essais menés sur les carottes prélevées in situ et la campagne d’essais sur des 
matériaux équivalents. Le terme équivalent signifie que les pierres et mortiers sont choisis de 
manière à se rapprocher au mieux des matériaux constituant l’édifice. L’étude d’éléments 
composites pierre-mortier-pierre mettra en évidence les modes de rupture de la maçonnerie en 
traction et en compression. 
Le deuxième chapitre (§ III.2) consiste à valider la loi de comportement choisie pour 
simuler le comportement des éléments à l’échelle du matériau. Les équations constitutives du 
modèle seront préalablement présentées dans le but d’introduire les différents paramètres 
matériaux nécessaires à la modélisation des géomatériaux. Ensuite l’utilisation du modèle ainsi 
que les résultats expérimentaux de la campagne sur matériaux équivalents conduiront à 
l’identification des paramètres matériaux intrinsèques des éléments constitutifs des 
maçonneries. Enfin, la modélisation des essais mécaniques sur matériaux équivalents nous 
conduira à vérifier qu’à partir de l’identification des paramètres mécaniques des matériaux 
individuels, le comportement du matériau composite pierre-mortier-pierre est correctement 
estimé. Le mode de rupture des maçonneries gothiques en compression sera également identifié 
est discuté. 
Le troisième chapitre (§ III.3) présentera la stratégie d’obtention des paramètres 
mécaniques des matériaux constitutifs de l’édifice en différenciant les zones maçonnées 
soulignées dans la partie II. Nous verrons que les mesures de vitesse du son des pierres calcaires 
pour chaque zone conduiront à l’identification les paramètres mécaniques intrinsèques de la 
pierre calcaire. Concernant le mortier, nous ferons l’hypothèse que celui présent sur site 
présente les mêmes caractéristiques mécanique que le mortier équivalent formulé en 
laboratoire.  
Enfin l’identification des paramètres mécaniques homogénéisés à l’échelle du matériau 
« maçonnerie » sera présentée (§ III.4). La démarche d’homogénéisation nous conduira à 
différencier le comportement en traction du comportement en compression. 
Partie III Caractérisation mécanique des maçonneries 
III.1 Campagne expérimentale 
122
III.1 CAMPAGNE EXPERIMENTALE 
L’ensemble des campagnes d’essais mécaniques menées en laboratoire est exposé dans ce 
chapitre. Premièrement, seront présentés les essais réalisés sur les carottes prélevées in situ.    
Deuxièmement, une campagne expérimentale sur matériaux équivalents à ceux en place sera 
expliquée.  
III.1.1 LES ESSAIS MENES SUR CAROTTES PRELEVEES SUR SITE 
En partie II, la réalisation de 13 carottages effectués sur les murs d’élévation de la 
bibliothèque a été présentée. Le Tableau II.4-2 indique leur position. Couplés à des techniques 
non destructives, ces carottages ont donné lieu à l’estimation de la composition interne des 
maçonneries. Les carottes prélevées ont également fait l’objet d’essais en laboratoires. Certains 
essais ont été réalisés au laboratoire du CEBTP situé à Elancourt et d’autre ont été menés au 
LMDC de Toulouse. Le paragraphe III.1.1  se divise en deux sous paragraphes. Premièrement, la 
campagne expérimentale d’essais « classiques » pour la caractérisation des pierres calcaires 
issues des carottes sera expliquée (paragraphe III.1.1.1). Deuxièmement, un essai brésilien sur 
des éprouvettes cylindriques pierre-mortier-pierre issues du carottage C12 avec suivi des 
déformations par vidéo corrélation sera décrit et analysé (paragraphe III.1.1.2). 
III.1.1.1 Essais sur pierres calcaires 
Huit carottes calcaires cylindriques sont testées en laboratoire. Celles-ci présentent un 
diamètre de 10 cm et une longueur d’environ 30 cm. Les carottes dénommées C11, C21, C23 et 
C31 sont prélevées sur le niveau d’élévation supérieure tandis que les carottes C41, C43, C51 et 
C53 sont prélevées sur le niveau de soubassement de l’édifice.  
III.1.1.1.1 Mesures acoustiques.  
Des mesures acoustiques ont été effectuées d’une part sur site sur les huit pierres avant 
l’opération de prélèvement des échantillons et d’autre part en laboratoire sur les échantillons 
prélevés. Les essais sont réalisés selon les recommandations de la norme française [NF EN 
14579, 2005]. Celle-ci impose un minimum de 6 mesures par échantillon. Les mesures sur 
carottes sont directes tandis que les mesures in situ sont indirectes. Les résultats de ces mesures 
pour chaque carotte sont consignés dans le Tableau III.1-1. Les colonnes μ présentent  la 
moyenne des vitesses du son et la moyenne des dispersions pour chacun des quatre groupes de 
mesure. 
Mesure de vitesse du son 
Niveau supérieur Niveau de soubassement 
C11 C21 C23 C31 μ C41 C43 C51 C53 μ 
In situ 
Vitesse du son 
(m/s) 
2509 3139 3257 2984 2972 3762 3937 3345 4415 3895 




Vitesse du son 
(m/s) 
2799 3064 3153 2895 2977 3951 4072 3982 4855 4215 
CV (%) 1% 3% 1% 3% 2% 1% 2% 6% 4% 3% 
Tableau III.1-1 : Résultat des mesures sonique in situ et sur carottes (CV : coefficient de variation, 
rapport de l’écart type à la valeur moyenne)
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Tout d’abord, il est constaté une différence de vitesse de propagation du son mesurée en 
laboratoire entre les pierres du niveau supérieur (moyenne: 2977 m/s, CV= 5%) et celles du 
niveau de soubassement (moyenne: 4215 m/s, CV= 10%). Celle-ci confirme l’observation 
visuelle décrite en partie II qui indiquait que la pierre calcaire des blocs des maçonneries de 
sous-bassement paraissait de meilleure qualité que celle des maçonneries supérieures. 
Ensuite, notons un écart moyen négligeable sur les vitesses de propagation du son 
mesurées in situ et celles mesurées au laboratoire sur les échantillons prélevés sur le niveau 
supérieur. En revanche, cet écart atteint 7% pour les pierres du niveau de sous bassement. Cette 
différence peut s’expliquer par la dispersion naturelle des résultats due à la nature de la pierre, 
mais aussi par des différences de procédure de mesure. En effet, les mesures menées sur site 
sont  indirectes tandis que celles menées en laboratoire sont directes. Les conditions 
d’hygrométrie et de température ne sont pas maitrisées sur site. 
III.1.1.1.2 Mesure de la masse volumique et porosité.  
La masse volumique apparente et la porosité accessible à l’eau  ont été établies sur les 
échantillons prélevés selon la norme française [NF EN 1936, 2007]. Les résultats sont consignés 
dans le Tableau III.1-2. Les pierres calcaires prélevées au niveau du mur de sous-bassement 
présentent une masse volumique plus élevée et une porosité plus faible que celles issues du 












Tableau III.1-2: Résultats des mesures de masse-volumique porosité 
III.1.1.1.3 Mesure des caractéristiques élastiques.  
Six mesures de module statique ont été réalisées selon la norme [NF EN 14580, 2005, p. 
14580]. Trois carottes prélevées au niveau de soubassement (C43, C53 et C41) et trois prélevées 
au niveau supérieur (C11, C21 et C31) sont testées. Leur élancement de 2 permet de s’approcher 
d’un état de contrainte uniaxiale à mi-hauteur de l’éprouvette. Le pilotage de la presse s’effectue 
en effort imposé suivant 3 cycles compris entre la pré-charge de 1 MPa et 33% de la charge de 
rupture estimée. Sur les six carottes, les échantillons C11, C31, C43 et C53 ont été équipés de 2 
jauges longitudinales et 2 jauges transversales  de façon à mesurer les coefficients de Poisson de 







C11 1711 36.2 
C21 1790 32.9 
C23 1830 32.7 
C31 1830 33.7 
μ 1790 33.9 
CV 3.1% 4.7% 
Niveau de 
Soubassement 
C41 2190 17.1 
C43 2230 16.7 
C51 2160 20.1 
C53 2460 4.6 
μ 2260 14.6 
CV 6.0% 46% 
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quatre échantillons sont présentées Figure II.4-22. Notons enfin que ces éprouvettes ne sont pas 
soumises à la rupture lors de ces essais. La contrainte représente le rapport entre l’effort de 
compression appliqué, mesuré par le dynamomètre de la presse, et la section de l’éprouvette. 
Les déformations axiales et radiales sont obtenues en partie centrale de l’éprouvette grâce aux 
jauges de déformation.  
L’allure des courbes contrainte-déformation indique un comportement quasi linéaire des 
pierres calcaires entre la pré-charge et le tiers de la charge à la rupture et ce, dès le premier 
cycle de chargement. Ainsi, aucun pré-endommagement caractérisé par une perte de raideur du 
matériau n’est mis en évidence sur cet intervalle de contrainte. De plus, la linéarité du 
comportement s’observe dès le début du chargement ce qui indique que la phase de refermeture 
des microdéfauts de la pierre est négligeable.  Le Tableau III.1-3 indique les valeurs de module 
d’élasticité statique et de coefficient de Poisson pour les six échantillons testés. La valeur 
moyenne des modules des pierres prélevées sur le niveau de soubassement est de 34.2 GPa avec 
une forte dispersion (CV= 40%). Celle des pierres du niveau supérieur est de  10.8 GPa (CV = 
20%). Ainsi, en adéquation avec les résultats précédents, les pierres du niveau de 
soubassements sont plus rigides que celles du niveau supérieur. Par ailleurs, il est observé une 
dépendance positive entre coefficient de Poisson et module d’élasticité. 
Figure III.1-1: Comportement élastique en compression des pierres calcaires 
Tableau III.1-3 : Propriétés élastiques de la pierre calcaire 
Propriétés 
élastiques 
Niveau Supérieur Niveau de soubassement 
C11 C21 C31 μ CV (%) C41 C43 C53 μ CV (%) 
Coefficient de 




8.3 12.6 11.5 10.8 20 24.1 28.5 49.9 34.2 40 
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III.1.1.1.4 Lois de comportement de compression jusqu’au pic de 
rupture. 
 Les huit carottes ont fait l’objet de mesure de résistance à la compression. Parmi ces huit, 
les quatre carottes équipée de jauges (C11, C31, C43 et C53)  ont été soumises à la suite des 
essais de module à des essais de compression jusqu’à rupture selon les prescriptions de la 
norme européenne [NF EN 1926, 2007]. Le pilotage de la presse s’effectue ici en effort imposé à 
une vitesse de 1 MPa/s  jusqu’au pic de rupture. Les courbes contrainte-déformation issues des 
essais de compression sur ces quatre échantillons sont représentées Figure III.1-2. 
Premièrement, nous constatons une résistance à la compression plus faible des échantillons 
calcaires du niveau supérieur (10 MPa environ) que celle des pierres extraites au niveau de 
soubassement (entre 40 et 80 MPa). Il est intéressant de signaler que les déformations axiales au 
pic de rupture pour chaque échantillon présentent des valeurs qui sont relativement proches et 
égales à environ 1.5 mm/m. 
Figure III.1-2: Comportement élastique en compression des pierres calcaire 
III.1.1.1.5 Essais de traction directe. 
Les carottes C23 et C51 ont été soumises à des essais uniaxiaux de traction directe à force 
imposée. Les valeurs de résistance à la traction obtenues sont respectivement Rt,p = 2.0 MPa 
pour la carotte C23 et Rt,p = 4.5 MPa pour la carotte C51. 
III.1.1.1.6 Synthèse des essais sur carotte et discussion. 
Le Tableau III.1-4 synthétise l’ensemble des données mesurées lors de la campagne 
expérimentale sur carottages. Notons que les valeurs manquantes sont dues à la limitation des 
essais par carottes. La norme impose un élancement minimum de 2 pour les essais de module 
[NF EN 14580, 2005, p. 14580]. Celles-ci mesurent en moyenne 30 cm de haut pour 10 cm de 
diamètre, il était impossible de réaliser à la fois un essai de compression de traction et de 
module sur la même carotte. 
Ce tableau montre que pour les des zones identifiées dans la partie II, à savoir le niveau de 
soubassement et le niveau supérieur, les caractéristiques des pierres calcaires présentent une 
grande variabilité. Cette constatation, déjà mise en évidence lors des mesures soniques réalisées 
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sur site, confirme l’hétérogénéité des blocs en place sur chacune de ces zones. Il parait alors 
délicat, dans le cadre d’une vérification de la stabilité de l’édifice selon les normes européennes, 
d’utiliser directement les propriétés mécaniques obtenues lors de cette campagne d’autant plus 
qu’aucun carottage n’a été effectué au niveau des colonnes et des voûtes en raison de leur 
grande valeur architecturale et historique.  
En revanche, nous verrons dans le paragraphe III.3.1.1 que les mesures de vitesse du son 
effectuées sur chaque zone de l’édifice conduiront à l’estimation des propriétés mécaniques des 
calcaires au moyen de l’utilisation de courbes de corrélations. De plus la dispersion de ces 
propriétés entre chaque bloc maçonné pourra être considérée (§ IV.2.3). 
Tableau III.1-4 : Synthèse des essais mécaniques sur carottes 
III.1.1.2 Essai brésilien avec suivi par corrélation d’images 
III.1.1.2.1 Protocole expérimental 
Un essai brésilien est réalisé sur la carotte C12 prélevée au droit d’un joint de mortier 
horizontal dans la zone du niveau supérieur d’élévation (Figure III.1-3(a)). Le carottage fut 
effectué à sec afin d’éviter la détérioration du joint durant l’opération de prélèvement. A partir 
de la carotte (Figure III.1-3(b)), il est préparé deux éprouvettes cylindriques composites (pierre-
mortier-pierre) de 5.3 cm de profondeur et 9.6 cm de diamètre (Figure III.1-3(c)).  
(a)    (b)    (c) 






























r C11 2799 1711 36.2 9.7 - 8.3 0.22 1.5 
C21 3064 1790 32.9 10.0 - 12.6 - - 
C23 3153 1830 32.7 13.0 2.0 - - - 
C31 2895 1830 33.7 13.3 - 11.5 0.21 1.4 
μ 2978 1790 33.9 11.5 2 10.8 0.215 1.45 














C41 3951 2190 17.1 46.5 - 24.1 - - 
C43 4072 2230 16.7 41.9 - 28.5 0.24 1.8 
C51 3982 2160 20.1 45.5 4.5 - - - 
C53 4855 2460 4.6 79.9 - 49.9 0.29 1.75 
μ 4215 2260 14.6 53.3 4.5 34.2 0.265 1.775 
CV (%) 10.2 6.0 46.9 33.2 - 40.4 13.3 2.0 
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L’épaisseur du joint mesure 18 mm. Les échantillons sont disposés de manière à avoir leur 
joint dans une position horizontale. Dans le but de caractériser les modules d’élasticité de 
chacun des constituants, l’essai, mené à déplacement imposé (2 μm/s)  est suivi par le moyen 
d’un dispositif de vidéo-corrélation. Ainsi, la face verticale de l’échantillon est filmée en temps 
réel par deux caméras haute résolution. Le mouchetis réalisé sur la face horizontale donne la 
possibilité au logiciel de traitement d’image de mesurer les déplacements de chaque point de la 
surface analysée dans les trois directions de l’espace. A partir de ces déplacements, il est alors 
possible par traitement numérique de remonter au champ de déformation observé en fonction 
de l’effort appliqué. 
III.1.1.2.2 Résultats et analyses 
Premièrement, des mesures de masse volumique apparente et porosité accessible à l’eau 
ont été effectuées sur les pierres haute et basse ainsi que sur le joint de mortier (Tableau III.1-5). 
 
Masse volumique apparente 
(kg/m3) 
Porosité en % 
Pierre supérieure 1581 40.4 
Pierre inférieur 1637 39.2 
Joint de mortier 1640 37.5 
Tableau III.1-5 : Masse volumique et porosité des matériaux constitutifs 
Les efforts de rupture des échantillons 2 et 3 sont respectivement de 5.7 kN et 5.2 kN 
(Figure III.1-4). Les comportements post-pic des deux échantillons sont relativement similaires 
dans les deux cas. La résistance résiduelle de l’échantillon après rupture est d’environ 1.3 kN. La 
similarité de résistance à la rupture des échantillons et du comportement post-pic était 
prévisible dans la mesure où les échantillons sont réalisés à partir du même carottage. 
Cependant, les comportements pré-pic des échantillons diffèrent. En effet un comportement 
quasi linéaire est constaté sur l’échantillon 3 tandis que l’échantillon 2 présente un changement 
de raideur lorsque le déplacement des plateaux de la presse dépasse 0.1 mm. De plus, il est 
observé une différence de raideur initiale entre les deux éprouvettes (environ 40kN/mm pour 
l’échantillon 2 et 8 kN/mm pour l’échantillon 3).  
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Pour expliquer cette différence de comportement pré-pic, une analyse en post traitement 
des images recueillies par vidéo corrélation est présentée dans ce qui suit. Le logiciel de vidéo 
corrélation permet de positionner des jauges d’extensométrie virtuelles afin d’étudier la 
variation de distance dans les zones souhaitées. 
Echantillon 2 
Dans un premier temps, le comportement de l’échantillon 2 est étudié. La Figure III.1-5(a) 
indique le profil des déformations suivant l’axe vertical (εzz) juste avant la rupture (obtenue pour 
une force axiale de 5.7 kN). Il est observé une déformation prononcée au niveau supérieur de 
l’éprouvette (environ 0.4 mm/m). La concentration de contrainte induite par la faible surface de 
contact de l’éprouvette sur le plateau de la presse ainsi que la possible présence d’un micro 
défaut a probablement engendré ce poinçonnement. Pour quantifier l’influence de cette zone sur 
la déformation globale de l’éprouvette, il a été placé 3 jauges virtuelles (Figure III.1-5 (a)). La 
jauge 1 s’étend sur la hauteur de l’éprouvette. La jauge 1b est placé au niveau de la zone 
poinçonnée et la jauge 1a est la complémentaire de la jauge 1b. L’effort appliqué par la presse en 
fonction des variations de longueur de ces trois jauges sont présentées Figure III.1-5 (b). 
(a)       (b)  
Figure III.1-5: Résultats échantillon 2 : (a) Profil des déformations axiales εzz en m/m juste avant la 
rupture (F = 5.7 kN), (b) Variation de longueur des jauges d’extensométrie virtuelles en fonction de 
l’effort appliqué
La courbe de comportement de la jauge 1 comprend deux pentes distinctes comme indiqué 
en Figure III.1-4. Cependant, le rétrécissement maximal mesuré par la jauge 1, juste avant le pic 
de rupture est égal à 0.25 mm environ tandis que celui représentant le déplacement des 
plateaux de la presse est de 0.36 mm (Figure III.1-4). Cette différence est probablement due au 
poinçonnement des arêtes supérieures et inférieures du cylindre en contact avec le plateau de la 
presse. Ces phénomènes se situent aux extrémités de l’éprouvette et ne peuvent être mis en 
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La jauge 1b présente par ailleurs une allure similaire à la jauge 1 tandis que la jauge 1a 
admet un comportement linéaire de plus faible amplitude. On peut en déduire d’une part que le 
changement de pente souligné Figure III.1-4 est essentiellement due au poinçonnement en 
partie supérieure de l’éprouvette et d’autre part que la partie centrale de l’éprouvette 
comprenant le mortier présente un comportement quasi-linéaire, jusqu’à un effort de 5 kN.  
Echantillon 3 
Nous avons vu que le comportement global de l’échantillon 3 présentait une allure linéaire 
(Figure III.1-4). La mise en place des jauges virtuelles valide ce comportement (Figure III.1-6). Il 
est constaté un poinçonnement en partie supérieure mais moins prononcé que celui de 
l’échantillon 2. En revanche, la partie qui nous intéresse dans cette étude présente un 
comportement linéaire similaire à l’échantillon 2 : à la rupture (F = 5.2 kN), la variation de 
longueur de la jauge 1a est du même ordre de grandeur (0.04mm) que celle de l’échantillon 2 
(Figure III.1-6 (b)). Le rétrécissement maximal mesuré par la jauge 1, juste avant le pic de 
rupture est égal à 0.07 mm environ tandis que celui représentant le déplacement des plateaux 
de la presse est de 0.63 mm (Figure III.1-4). Cet écart est ici aussi probablement dû aux effets de 
bords qui ne peuvent être mesurés par le système de vidéo corrélation. Enfin une déformation 
prononcée des interfaces pierre-mortier-pierre est également mise en évidence sur l’échantillon 
3.  
(a)       (b)  
Figure III.1-6: Résultats échantillon 3 : (a) Profil des déformations axiales εzz en m/m juste avant la 
rupture (F = 5.7 kN), (b) Variation de longueur des jauges d’extensométrie virtuelles en fonction de 
l’effort appliqué
Notons que pour les deux échantillons, il est observé une déformation prononcée au niveau 
des interfaces supérieures et inférieures pierre-mortier. Pour un effort de 5.7 kN, cette 
déformation atteint environ 2.5 mm/m. Le suivi des déformations par vidéo corrélation présente 
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III.1.1.2.3 Conclusion  
Mis à part les effets de bord qui entrainent une concentration de contrainte au contact avec 
les plateaux de la presse, les deux échantillons issus de la même carotte présentent un 
comportement identique. Les rétrécissements au pic de rupture mesurés par les déplacements 
de la presse sont plus grands que ceux mesurés par le logiciel de corrélation d’image. Ces 
différences s’expliquent par le poinçonnement des arêtes supérieures et inférieures. En effet ce 
phénomène ne peut  être mesuré par la corrélation d’image car il se situe aux extrémités de la 
zone de corrélation. La souplesse de l’interface est mise en évidence par les déformations 
prononcées au niveau de cette zone. 
Enfin, la mesure des déformations par corrélation d’image ne permet pas de remonter 
directement aux caractéristiques élastiques de la pierre et du mortier constituant les 
éprouvettes. En effet, l’obtention de ces caractéristiques nécessite la connaissance de l’état de 
contrainte de l’éprouvette. Nous verrons dans le paragraphe III.3.3 qu’une modélisation linéaire 
de l’essai brésilien conduira à l’obtention de cet état de contrainte et donc des propriétés 
élastiques de l’interface pierre-mortier. 
III.1.1.3 Conclusion des essais mécaniques sur carottes prélevées 
in situ 
Le paragraphe III.1.1 s’est attaché à présenter les différents essais mécaniques menés en 
laboratoire sur les carottes prélevées in situ. La première campagne d’essais « courant » a 
permis d’établir les propriétés mécaniques  de 8 échantillons. L’hétérogénéité des blocs calcaires 
pour les zones correspondant au niveau de soubassement et au niveau supérieur a été   
soulignée. L’étude de l’interaction entre le joint de mortier et la pierre à l’aide d’un essai 
brésilien avec suivi des déformations par corrélation d’images a révélé une certaine souplesse 
de l’interface qui influe sur la raideur globale de la maçonnerie. 
III.1.2 ESSAIS SUR MATERIAUX EQUIVALENTS 
La campagne expérimentale menée dans les laboratoires du CEBTP sur matériaux 
équivalents à ceux en place sur l’édifice a pour objet l’étude d’assemblages composites pierre-
mortier-pierre. Après un inventaire des essais réalisés, il sera expliqué comment les matériaux 
équivalents à ceux en place sur la bibliothèque ont été choisis et formulés. Seront présentés 
successivement les essais sur mortiers seuls, sur pierres seules, et sur matériaux composites. 
III.1.2.1 Inventaire des essais réalisés 
La campagne expérimentale comprend la liste des essais suivants : 
 Mortier de chaux hydraulique (éprouvettes 4*4*16 cm3) (Figure III.1-7(a)), 
 6 flexions 3 points, 
 12 compressions. 
 Blocs de pierre calcaire de Saint-Maximin (éprouvette de 20*20*20 cm3) (Figure 
III.1-7(b)), 
 6 compressions,  
 6 tractions directes. 
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 Matériaux composite pierre-mortier-pierre (éprouvette composée de 2 blocs de 
20*20*20 cm3 liaison par un joint de mortier de 12 mm d’épaisseur) (Figure 
III.1-7(c)), 
 6 compressions directes, 
 6 tractions directes. 
 
 
Figure III.1-7 : Type d’éprouvettes : (a) Eprouvette de mortier, (b) Bloc calcaire, (c) assemblage 
composite pierre-mortier-pierre. 
III.1.2.2 Matériaux constitutifs 
La pierre 
La pierre choisie dans cette campagne sur matériaux équivalents est une pierre calcaire de 
l’étage Lutécien dite : « Saint Maximin Franche Construction ». Saint-Maximin correspond à la 
commune de  provenance de la pierre située dans l’Oise. La désignation Franche Construction 
représente sa qualité et le banc sur laquelle elle est prélevée.  Ce type de roche est largement 
utilisé depuis des siècles dans le bassin parisien pour la construction des édifices civils et 
religieux. Selon la fiche technique du fournisseur, la pierre est de  couleur beige, unie à grains 
fins et moyen. Elle présente par ailleurs quelques trous de coquilles moyens et gros. Plusieurs  
rapport d’essai ont étés réalisés entre 2001 et 2007 par le CTNMC afin de caractériser la pierre. 

















Moyenne 1910 29.2 3500 à 4000 11.8 244 
CV (%) 2% 4% - 10% 1% 
Tableau III.1-6 : Synthèse des essais mécaniques selon le CTNMC 
Ces valeurs, en comparaison de celles mesurées sur les pierres calcaires prélevées in situ 
sont du même ordre de grandeur  (pour rappel : Vp=2978 m/s pour le niveau supérieur et 
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Vp=4215 m/s pour le niveau de soubassement, cf. Tableau III.1-4). De plus, l’archive 
n°0081/07503/0002/05 conservée à la médiathèque du patrimoine indique que la pierre de 
remplacement utilisée pour la restauration de l’édifice en 1930 par l’entreprise « Leroux et Fils » 
était une pierre de Saint-Maximin. Ces deux éléments ont donc validé notre choix pour pierre 
comme « pierre équivalente »  de celles en place sur l’édifice. Notons que le coefficient de 
variation de la résistance est de 10% et indique une certaine hétérogénéité du calcaire d’un 
même banc d’une même carrière. 
Le mortier 
Pour formuler un mortier correspondant à celui utilisé par les bâtisseurs gothiques, nous 
nous sommes basé sur les résultats de la recherche bibliographique.  
Concernant le liant, nous avons vu que les chaux utilisées à l’époque étaient aériennes mais 
pouvaient présenter une certaine hydraulicité [Furlan and Bissegger, 1975] [Mertens et al., 
2006]. C’est pourquoi nous nous sommes orientés vers une chaux NHL 3.5. [NF EN 459, 2012, p. 
459]. De plus celle-ci est couramment utilisée par les restaurateurs de monuments historiques. 
Par ailleurs, le type de granulat choisi est un sable jaune relativement fin et de qualité non-lavée. 
Froidevaux indique que les sables de l’époque gothique étaient en effet tamisés mais non lavés 
contrairement au procédé actuel d’obtention de sable standardisé [Froidevaux, 2001]. Notons 
que la masse volumique apparente du sable sec est : ·&§ = 1482 ¸`/# 3 tandis que celle de 
la chaux NHL 3.5 est %¬&º = 657 ¸`/#.  
Une fois les constituants choisis, il est nécessaire de définir la formulation du mortier. Nous 
avons vu que la composition du mortier de  jointoiement de 300 à 350kg de chaux hydraulique 
pour 1m3 de sable est celle utilisée en général par les constructeurs gothiques [Froidevaux, 
2001], [Domede, 2006], [Laurent, 2007]. En termes de volume cette composition correspond 
environ à une part de chaux pour deux parts de sable. Cette proportion étant déterminée, il reste 
à établir la proportion d’eau à ajouter dans le mélange. La bibliographique ne nous a pas permis 
d’obtenir les proportions d’eau utilisées dans les formulations à l’époque gothique. Nous avons 
donc choisi de se baser sur les préconisations normatives. Pour cela, il a été réalisé une mesure 
de la consistance du mortier frais à l’aide une table à secousse selon les normes en vigueur [NF 
EN 1015-3, 1999]. Selon cette norme, la consistance du mortier doit vérifier une certaine valeur 
d’étalement qui dépend de la masse volumique apparente du mortier à l’état frais.  Cette 
démarche a finalement conduit à une proportion d’environ un demi-volume d’eau pour un 
volume de chaux. Le Tableau III.1-7 récapitule la formulation du mortier en termes de volumes, 
sa valeur d’étalement à la table à secousse et sa masse volumique apparente à l’état frais. 
Quantité de 
chaux NHL 3.5 
Quantité de 
Sable 
Quantité d’eau  




1L 2L 0.52L 2005 kg/m3 169 mm 
Tableau III.1-7 : Formulation du mortier équivalent 
III.1.2.3 Essais sur mortier 
Des essais de flexion compression ont été réalisés sur 6 éprouvettes de mortiers 
4mm*4mm*16mm selon les recommandations normative européennes [NF EN 1015-11, 2000]. 
Cette norme impose aux éprouvettes le mode de cure suivant : 5 jours dans le moule à une 
température de 20 °C et une humidité relative de 95%, 2 jours hors du moule dans les mêmes 
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conditions hydriques et de température  et enfin 21 jours à 20°C et 65% d’humidité relative. Au 
bout des 28 jours de cure, les 6 éprouvettes sont testées et donnent lieu à 6 essais de flexion 
trois points et 12 essais de compression. 
III.1.2.3.1 Dispositifs expérimentaux 
Essai de flexion 3 points 
Les éprouvettes de mortier 4*4*16 cm3 sont placées sur le dispositif de flexion trois points. 
L’entraxe des appuis en fibre inférieure est de 10 cm et la charge en fibre supérieure est centrée 
(Figure III.1-8). Avant le pic de rupture, l’essai est piloté en force imposée à une vitesse de 10 
N/s afin de garantir une rupture de l’éprouvette entre 30 et 90 secondes après le début du 
chargement. Le dispositif  permet en outre de détecter le pic de rupture et d’asservir l’essai en 
déplacement après le pic. Ainsi le comportement adoucissant post-pic de traction du mortier 
peut être évalué.          
 
      (a)       (b) 
Figure III.1-8 : Essai de flexion trois points sur éprouvette de mortier : (a) Machine d’essai, (b) 
Dimensions de l’éprouvette (norme NF EN 1015-11) 
Essais de compression 
Les deux morceaux de chaque éprouvette issus des essais de flexion sont testés en 
compression. L’essai est piloté en force imposée avant le pic de rupture à une vitesse de 75N/s 
afin d’avoir la rupture de l’éprouvette entre 30 et 90 secondes.  Après le pic, le pilotage s’effectue 
en déplacement imposé. L’éprouvette est placée entre les deux plateaux de la presse (Figure 
III.1-9).  
       (a)       (b) 
Figure III.1-9 : Essai de compression sur mortier, (a) Machine d’essai, (b) Disposition de l’éprouvette
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Le plateau supérieur mesure 40mm de largeur et est disposé perpendiculairement à 
l’éprouvette. La surface de contact entre le plateau supérieur et la face supérieure de 
l’éprouvette est donc une surface carrée de 40mm par 40mm. Le plateau inférieur est de forme 
circulaire. Il est en contact avec l’intégralité de la face inférieure de l’éprouvette. 
III.1.2.3.2 Résultat des essais.  
La Figure III.1-10 présente les courbes de comportement du mortier en flexion et en 
compression. Dans les deux cas, les données en abscisse (flèche ou déformation) sont obtenues à 
partir de la mesure directe du déplacement des plateaux de la presse. La déformation pour 
l’essai de compression est simplement le rapport du déplacement du plateau de la presse sur la 
hauteur de l’éprouvette. Les valeurs en ordonnées (contrainte de flexion et contrainte de 
compression) sont issues de l’effort mesuré par le dynamomètre de la presse. La contrainte de 
flexion correspond à la valeur de la contrainte en fibre inférieure. Elle est calculée en estimant 
que le profil des contraintes normales sur la section à mi-travée est antisymétrique. Enfin, la 
contrainte de compression est calculée en prenant le rapport de l’effort appliqué divisé par la 
section du plateau supérieur de la presse en contact avec l’échantillon. 
Essais de Flexion 3 points 
La Figure III.1-10(a) indique un comportement typique de géomatériau en traction : phase 
élastique jusqu’au pic de rupture puis adoucissement rapide. La résistance à la flexion ¼©½ 
moyenne obtenue pour ces six éprouvettes de mortiers est de 0.56 MPa (CV=4%). Pendant la 
phase élastique l’intégralité de la section travaille pour reprendre le moment de flexion (Figure 
III.1-11(a)). Le profil de contrainte est antisymétrique. Au pic de rupture, une fissure apparait à 
mi-travée en fibre inférieure. Pendant la phase adoucissante, la fissure se propage de la fibre 
inférieure vers la fibre supérieure. La section utile à mi travée diminue avec la propagation de la 
fissure ce qui entraine une baisse progressive de la résistance résiduelle de l’échantillon (Figure 
III.1-11(b)).  
   (a)              (b) 
Figure III.1-10 : Lois de comportement du mortier (a) flexion : courbe contrainte de flexion-flèche, (b) 
compression, courbe contrainte-déformation. 
Nous pouvons remarquer par ailleurs qu’après le pic de rupture, la pente de la courbe est 
verticale ce qui caractérise une rupture fragile du matériau en traction. En réalité, la courbe juste 
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après le pic présente un comportement pour lequel une diminution de l’effort entraine une 
diminution de la flèche (Figure III.1-12). Ce phénomène est désigné par le terme anglo-saxon : 
« snap-back ». L’asservissement de la presse en déplacement est nécessairement croissant et ne 
permet donc pas l’observation de ce phénomène. 
   (a)              (b) 
Figure III.1-11 : Essai de flexion trois points. Etat de contrainte normale à mi-travée. (a) Avant le pic 
de rupture. (b) Après le pic de rupture 
 
Figure III.1-12 : Illustration du phénomène de « Snap-Back » lors d’un essai de flexion trois point sur 
un géomatériau fragile. 
Essais de Compression 
La Figure III.1-10(b) présente les résultats en compression. Il est de nouveau mis en 
évidence un comportement typique de géomatériaux introduit en partie I. Premièrement, on 
note une phase élastique jusqu’à une déformation de l’ordre de 10 mm/m (Figure III.1-13(a)). A 
ce stade, les déformations sont réversibles. Ensuite, il se produit une diminution de raideur du 
matériau jusqu’au pic de rupture Pendant cette phase, une microfissuration diffuse se produit. 
Au pic de rupture, une macrofissure apparait en fibre supérieure au niveau des extrémités du 
plateau. Elle se propage dans une direction diagonale pendant la phase adoucissante du haut 
vers le bas (Figure III.1-13(a), (b), (c)). 
 
Figure III.1-13 : Profil de rupture de l’éprouvette de mortier soumise à un essai de compression 
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La résistance à la compression ¼©% moyenne obtenue pour ces six éprouvettes de mortiers 
est de 1.97 MPa (CV=8%). Cet essai de caractérisation du mortier en compression présente 
néanmoins un inconvénient dans l’obtention des propriétés intrinsèques du mortier. Le 
frottement entre les plateaux de la presse en acier et le mortier empêche la déformation 
transversale générée par l’effet Poisson [Bied and Sulem, 2003]. L’éprouvette se trouve confinée 
au niveau des parties proches du plateau. Ce confinement augmente la résistance à la 
compression de l’éprouvette. Parallèlement, le faible élancement de l’échantillon implique que 
les cônes de frettage supérieurs et inférieurs sont susceptibles de s’interpénétrer. Cette 
configuration d’essai ne conduit pas à  un état de contrainte de compression uniaxiale. Nous 
verrons cependant dans le chapitre III.2.3 qu’il est possible de remonter aux caractéristiques 
intrinsèques du mortier par analyse inverse en simulant numériquement l’essai. 
 
Synthèse des résultats sur mortiers 
Le Tableau III.1-8 récapitule les résistances moyennes obtenues pour la flexion et la 
compression ainsi que leur dispersion. 
Synthèse des essais mécaniques sur mortiers 
Type d’essai Flexion ¼©½ Compression ¼©% 
Contrainte de rupture 0.56 1.97 
Coefficient de variation (%) 4% 8% 
Tableau III.1-8 : Synthèse des essais mécaniques sur mortier 
III.1.2.4 Essais sur la pierre calcaire de saint-Maximin 
III.1.2.4.1 Essais préalables aux essais mécaniques 
Mesure de la masse volumique 
La masse volumique apparente  des six blocs qui seront soumis à des essais de 
compression a été déterminée selon la norme européenne [NF EN 1936, 2007]. On obtient une 
valeur moyenne  = 1905 ¸`/# pour un écart type de 5%. Cette valeur correspond à celle 
mesurée par le CTNMC (1910 ¸`/# ). A partir de ces masses volumiques, les formules 
empiriques de Mesnager [Mesnager, 1929] (eq. (III.1-1)) et de l’AFNOR [NF b 10-503, 1973], (éq. 
(III.1-2)), permettent d’évaluer les résistances de compression du calcaire o d est la densité. 
Selon Mesnager ¼% =  15 ¾¿[.À#.À¿¾ (III.1-1)  
Selon la norme AFNOR ¼% =  2 ∗ 2¾Â.ÃÄ  (III.1-2)  
Le Tableau III.1-9 indique les valeurs de résistance de compression ¼% obtenue pour une 
densité d = 1.905 : 17.6 MPa selon Mesnager et 23.6 MPa selon la norme AFNOR. Notons que ces 
valeurs indiquent des résistances supérieures à celles mesurées sur les éprouvettes cubiques 
normées par le CTMNC (11.8 MPa). 
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Résistance à la 
compression selon 
Mesnager 
Résistance à la 
compression selon la 
norme AFNOR 
1905 kg/m3 RÆÇ = 17.6 MPa RÆÇ = 23.6 MPa 
Tableau III.1-9 : Estimation de la résistance à la compression de la pierre de Saint-Maximin à partir 
de la masse volumique selon les formules de Mesnager et de la norme AFNOR 
Mesure de vitesse de propagation du son 
Pour les 36 blocs de pierre calcaire, la vitesse de propagation des ondes longitudinales VP 
est évaluée. Pour chaque bloc, il est réalisé six séries de mesures directes : trois dans le sens 
parallèle au lit de pose et trois dans le sens perpendiculaire. Pour chacune des 6 séries 
correspondant à un point de mesure, deux valeurs de vitesse de propagation du son sont 
enregistrées. 
Valeurs des vitesses de propagation du son VP 
Sens de mesure Moyenne % Ecart type 
⫽ au lit de pose 3546 m/s 13% 
⏊ au lit de pose 3326 m/s 8% 
Tableau III.1-10 : Vitesse de propagation du son dans le sens parallèle et perpendiculaire du lit de 
pose 
Le Tableau III.1-10 indique les valeurs moyennes de vitesse de propagation du son 
perpendiculaires et parallèles pour les 36 blocs de pierre testés. La vitesse moyenne parallèle au 
lit de pose est de 3546 m/s (CV= 13%) alors que celle perpendiculaire est de 3326 m/s (CV= 
8%). La différence confirme la stratification horizontale de la pierre de Saint-Maximin. A chaque 
strate correspond des caractéristiques mécaniques (densité, résistance) différentes. Par ailleurs, 
l’onde ultrasonore privilégie nécessairement le chemin optimal en termes de vitesse et de 
dissipation d’énergie. Lors d’une mesure de vitesse du son parallèle au plan de stratification, 
l’onde va donc parcourir la strate la plus dense sur toute la longueur du trajet optimisant donc sa 
propagation. A l’inverse, lors d’une mesure perpendiculaire au lit de pose, l’onde traverse de 
nombreuses strates de différentes propriétés mécaniques. C’est aussi pour cette raison que le 
coefficient de variation des mesures dans le sens perpendiculaire au lit de pose est plus faible. 
Enfin la différence de vitesse de propagation du son dans les sens parallèle et perpendiculaire 
est néanmoins relativement faible (6%). Ainsi, il semblerait que l’anisotropie d’élasticité du 
calcaire de Saint-Maximin est faible. 
Les écarts types sont relativement faibles. Cela indique une bonne homogénéité de 
l’ensemble des échantillons. De plus, au sein d’un même bloc, les écarts types de mesures de 
vitesse ultrasonore sont de l’ordre de 2 à 3% ce qui permet de s’assurer de la répétabilité des 
mesures et de la bonne précision de l’appareil. 
Enfin, notons que les valeurs de vitesse du son sont globalement inférieures aux vitesses 
annoncées par le fournisseur (entre 3500 et 4000 m/s). 75% d’entre elles sont en effet 
inférieures à 3500m/s et seulement 21% sont comprises dans l’intervalle fourni, les 4% restant 
présentant une vitesse supérieure à 4000m/s.  
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III.1.2.4.2 Essais de compression directe 
Dispositif expérimental 
Une campagne d’essai de compression est réalisée sur 6 blocs de pierre calcaire de 
dimensions 20*20*20 cm3. La norme NF EN 772-1 préconise de réaliser des essais de 
compression sur des cubes de 7 cm de côté [NF EN 772-1, 2011]. Le choix de dimensions plus 
importantes a cependant été motivé par la volonté de se rapprocher de la taille réelle des pierres 
présentes sur l’édifice. Le chargement se réalise à déplacement imposé à une vitesse de 10 μm/s 
afin d’obtenir le comportement post-pic en compression du matériau. Le chargement s’effectue 
dans le sens perpendiculaire au lit de pose de manière à se rapprocher des conditions de 
chargement réellement appliquées sur les pierres in situ. Les éléments sont conditionnés en 
laboratoire jusqu’aux essais à température ambiante supérieure à 15°C et à une humidité 
relative inférieure à 65%. 
Résultats et analyse 
Les courbes contrainte-déformation sont indiquées en Figure III.1-14. Le comportement 
typique des géomatériaux est observé avec une phase élastique, un endommagement pré-pic, et 
une phase adoucissante post-pic. Cinq essais sont présentés le sixième n’a pas abouti en raison 
d’un réglage non optimal de l’asservissement des plateaux de la presse en déplacement. 
Figure III.1-14 : Courbes contrainte-déformation, essai de compression directe sur bloc 
calcaire20*20*20 cm3
Pendant la phase élastique, il n’est pas observé de fissuration. Les macrofissures parallèles 
à la direction de chargement apparaissent au pic de rupture et se propagent lors de la phase 
adoucissante (Figure III.1-15(a)). Par ailleurs, le profil de rupture (Figure III.1-15(b)) laisse 
apparaitre les cônes de frettage attestant d’une part le frottement entre l’échantillon et les 
plateaux de la presse et d’autre part la dépendance de la résistance à la compression à l’effet de 
confinement du matériau. Comme nous l’avions expliqué précédemment pour le mortier, cet 
effet de confinement implique que le champ de contrainte n’est pas homogène et uniaxial. En 
effet les deux cônes semblent s’interpénétrer. Ainsi, la contrainte de rupture ¼%  calculée à 
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direction de chargement est donc une valeur par excès de la contrainte de rupture intrinsèque 
du matériau. 
(a)             (b) 
Figure III.1-15 : Essai de compression sur bloc calcaire 20*20*20 cm3. (a) Fissuration 
perpendiculaire au sens de chargement. (b) Profil de rupture de l’éprouvette avec cône de frettage.
Le Tableau III.1-11 indique les valeurs de résistances à la compression et des modules 
d’élasticité sous l’hypothèse d’un champ de contrainte homogène et uniaxial. Les valeurs de 
masses volumiques et vitesse du son parallèles au lit de pose y sont également indiquées. La 
valeur moyenne de résistance à la compression est de ¼% = 9.0 _!  avec une dispersion 
relativement faible (CV=13%). Cette valeur est inférieure aux données du fournisseur et aux 
données issues de formules empiriques présentées au paragraphe III.1.2.4.1, d’autant plus que la 
valeur de la contrainte de rupture calculée surestime la valeur de contrainte intrinsèque du 
matériau de par la présence des cônes de frettage.  Le module d’élasticité est déduit également 
de l’hypothèse d’un champ de contrainte homogène et uniaxial. Sa valeur moyenne est [ = 6.9 4! pour un écart type de 14 %. On peut dire dans un premier temps que l’ordre de 
grandeur du module d’élasticité et d’environ 1000 fois supérieur à la résistance caractéristique 
de compression de la pierre comme le préconise l’Eurocode 6 en l’absence de données 
[Eurocode 6, 2006].  Ces essais confirment que la pierre de saint-Maximin est un calcaire 
« doux » avec des caractéristiques mécaniques relativement faibles. 
Essai de compression sur bloc calcaire 
Propriété 
Résistance de 
compression ÉÊË  (Mpa) 







Moyenne 9.0 6.9 1905 3202 
CV(%) 13% 14% 5% 4% 
Tableau III.1-11 : Essai de compression sur bloc calcaire20*20*20 cm3. Valeurs de contraintes de 
compression, modules d’élasticité et masses volumiques sous l’hypothèse d’un champ de contrainte 
homogène et uniaxial. 
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III.1.2.4.3 Essais de traction directe 
Dispositif expérimental 
Le deuxième type d’essai mené sur les blocs calcaires seuls 20*20*20 cm3 est un essai de 
traction directe. La difficulté de ce type d’essai est d’appliquer l’effort de traction à l’éprouvette. 
Le dispositif est présenté Figure III.1-16. Chaque éprouvette est équipée de deux plaques en 
aciers collées sur les surfaces supérieure et inférieure de la pierre au moyen d’une colle Epoxy 
bi-composant (Figure III.1-16(a)). Ces plaques sont assemblées par boulonnage à deux plaques 
similaires sur lesquelles un boulon soudé est assemblé au centre de la surface carrée. Une tige 
filetée en acier vient s’ancrer sur chacun des boulons soudés haut et bas. Par ce dispositif, un 
effort de traction généré sur les tiges filetées et conduit à la mise en traction de l’éprouvette 
calcaire. En partie haute du bâtit d’essai (Figure III.1-16(b)), un vérin simple effet, un 
dynamomètre et une plaque de répartition d’effort sont montés en série. Le vérin permet 
d’appliquer l’effort de traction à la tige filetée. Le dynamomètre mesure l’effort de traction.  
Pour maitriser la localisation de la fissuration, une entaille de 5 cm de profondeur a été 
réalisée sur la périphérie de l’éprouvette au moyen d’une disqueuse. L’effort de traction est 
appliqué perpendiculairement au lit de pose. Les éléments sont conditionnés en laboratoire 
jusqu’aux essais à température ambiante supérieure à 15°C et à une humidité relative inférieure 
à 65%. La base de mesure des 2 capteurs potentiométriques de déplacement est la distance 
entre les plaques métalliques collées. Enfin, l’essai de traction est piloté en déplacement à une 
vitesse de 1 μm /s. 
(a)     (b)  
Figure III.1-16 : Dispositif d’essai de traction des blocs calcaires. (a) Eprouvettes équipées de 
capteurs de déplacements. (b) Vérin et Dynamomètre. 
Résultats et analyse 
Pour 3 pierres, les résultats sont inexploitables car la rupture s’est effectuée au niveau de 
l’interface entre la colle et la pierre et non au niveau de l’entaille de localisation. Seules les 
pierres C0B1, C0B4 et C0B6 se sont fissurées au niveau de l’entaille. Par ailleurs la rupture 
fragile en traction de la pierre, le défaut de rigidité du bâtit vis-à-vis de l’éprouvette et la 
sensibilité trop grande des capteurs de déplacement ne nous a pas permis d’obtenir de mesure 
fiable des déplacements. La seule valeur exploitable ici est finalement la contrainte de rupture de 
traction de la pierre de saint Maximin   = 1.6 _!  pour un coefficient de variation de 49%. 
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Le profil de rupture au niveau de l’entaille indique le caractère hétérogène et la texture à grains 
fin de la pierre. Cette hétérogénéité démontre la forte dispersion des résistances en traction.  
III.1.2.4.4 Synthèse des essais sur pierre calcaire 
Le Tableau III.1-12 synthétise l’ensemble des données expérimentales concernant la pierre 
calcaire de Saint-Maximin 
Synthèse caractéristiques des pierres calcaire de Saint-Maximin 
Propriété 
Résistance de 
compression ÉÊË  (Mpa) 
Résistance de 
traction         ÉÊÍ  (Mpa) 
Module 
d'élasticité ÌÊ (GPa) 




(kg/m3) ⫽ ⏊ 
Moyenne 9.0 1.6 9.0 3546 3326 1905 
CV(%) 13% 49% 14% 13% 8% 5% 
Tableau III.1-12 : Synthèse des caractéristiques des pierres calcaires de Saint-Maximin 
III.1.2.5 Essais sur Matériau composite 
III.1.2.5.1 Description des éprouvettes 
Une campagne expérimentale sur matériaux composites a été réalisée dans le but 
d’identifier les modes de rupture d’un assemblage composite en traction et en compression. La 
pierre et le mortier utilisés sont identiques aux matériaux testés précédemment. Les 12 
éprouvettes composite comprennent deux blocs calcaires de 20*20*20cm3 assemblés par un 
joint de mortier de chaux hydraulique de 12 mm d’épaisseur (Figure III.1-17). Cette épaisseur 
est équivalente à l’épaisseur des joints de lit mesurée sur site. Six essais de traction directe et six 
essais de compression directe à déplacement imposé sont réalisés sur ce type d’échantillon.  
Figure III.1-17 : Eprouvettes de matériau composite pierre-mortier-pierre constituées de Blocs 
calcaires 20*20*20cm3 et d’un mortier de chaux hydraulique de 12 mm d’épaisseur
III.1.2.5.2 Mise en œuvre 
La méthode de mise en œuvre utilisée est la technique de pose sur bain de mortier. Elle 
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une hauteur de joint souhaitée. Dans un premier temps, les lits de pose des pierres sont 
bouchardés au moyen d’un marteau et d’un burin afin d’augmenter la surface de contact entre 
les blocs et le mortier. L’utilisation de cette technique à la période gothique a été mise en 
évidence sur les carottes prélevées in situ. Avant la mise en place du mortier, une humidification 
des pierres est réalisée. Elle permet de limiter le transfert par capillarité d’eau contenue dans le 
mortier dans la pierre et favorise ainsi l’hydratation du mortier. Les blocs inférieurs des 
éprouvettes composites sont ensuite callés afin que le lit de pose soit à niveau. Le mortier est 
mis en place en excès sur le lit de pose. Enfin la pierre supérieure est posée puis réglée au moyen 
d’un maillet et d’un niveau. 
III.1.2.5.3 Essais de compression 
Dispositif expérimental 
Le chargement se réalise à déplacement imposé à une vitesse de 10 μm/s afin d’observer le 
comportement post-pic du matériau composite. La base de mesure des capteurs de déplacement 
est la distance entre les plateaux de la presse. 
 
Résultats et analyse 
Les courbes contrainte-déformation exposées Figure III.1-18 présentent de nouveau un 
comportement mécanique typique des géomatériaux. La contrainte de résistance de 
compression est ici définie comme le ratio de l’effort appliqué par les plateaux de la presse 
divisé par la section perpendiculaire au chargement. La déformation est définie comme étant le 
rapport entre déplacement des plateaux de la presse divisé par la hauteur totale de l’échantillon.  
Figure III.1-18 : Courbes contraintes-déformations issues des essais de compression sur matériaux 
composites 
La Figure III.1-19 présente le mode de rupture de l’éprouvette composite. Juste avant le pic 
de rupture, une fissuration macroscopique verticale apparait sur les pierres supérieures et 
inférieures à environ 5 cm du joint de mortier (Figure III.1-19(a)). A ce stade, un décollement du 
mortier en périphérie de l’éprouvette est constaté. Apres la rupture, la fissuration se propage 
verticalement  sur les pierres calcaires sans atteindre le mortier. A la fin de l’essai, pendant la 
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traversant l’éprouvette sur toute la hauteur (Figure III.1-19(b)). Ce type de fissuration s’explique 
par la différence de rigidité entre le mortier et la pierre [Mann and Betzler, 1994], [Lourenço and 
Pina-Henriques, 2006]. Le mortier se trouve en effet dans un état de contrainte triaxial de 
compression lui conférant une résistance supérieure. La pierre calcaire, responsable du 
confinement du mortier se trouve dans un état de compression/traction biaxiale. Des 
contraintes de traction se produisent alors parallèlement au lit de pose et entrainent, une fois le 
seuil de traction de la pierre atteint, une fissuration perpendiculaire au lit de pose. Le profil de 
rupture à la fin de l’essai laisse par ailleurs apparaitre un cône de frettage dû aux frottements 
entre les plateaux de la presse et la pierre calcaire (Figure III.1-19(c)). 
                    
(a)    (b)     (c) 
Figure III.1-19 : Essai de compression sur matériau composite composé de blocs de 20*20*20 cm3.
(a) Fissuration parallèle à la direction de chargement (b) Eprouvette à la fin de l’essai. (c) Cône de 
frettage 
Le Tableau III.1-13 indique les valeurs de résistance de compression et de module 
d’élasticité des éprouvettes composites de petites et grandes dimensions. On obtient une 
résistance de compression ¼·% = 7.9_!  (CV= 14%). Rapelons que la résistance moyenne du 
bloc calcaire seul est d’environ 9MPa environ et celle du mortier n’atteinds pas les 2 MPa. La 
résistance observée sur les éprouvettes composites est donc bien supérieure à la résistance du 
mortier seul. Cette constatation souligne de nouveau le fait que le mortier est confiné et que son 
état de contrainte de compression triaxial lui confère une meilleur résistance.  
Enfin, le module d’élasticité homogénéisé est égal à ·[ = 3.4 4! (CV= 11%). Le module 
d’élasticité de la pierre étant de [ = 6.9 4!, la présence du mortier tend à diminuer par 2 la 
rigidité du matériau composite vis-à-vis de la rigidité de la pierre. 
Synthèse des caractéristiques mécaniques de l’échantillon composite  
Propriété 
Résistance de compression 
 ÉÎË  (MPa)  Module d'élasticité homogénéisé ÌÎI (GPa) 
Moyenne 7.9 3.4 
CV(%) 14% 11% 
Tableau III.1-13 : Valeurs des résistances de compression et des modules d’élasticité des éprouvettes 
composites 
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III.1.2.5.4 Essais de traction directe 
Dispositif expérimental 
Le dispositif et les conditions d’essai sont identiques à ceux présentés au paragraphe 
III.1.2.4.3 concernant la traction directe sur pierres calcaires seules. 
Résultats 
Pour les même raisons que lors de l’essai de traction directe sur bloc calcaire seul, Les 
mesures de déplacement sont inexploitables. La  valeur moyenne de résistance à la traction du 
matériau composite est de 0.06 MPa pour un coefficient de variation de 76%. Cette résistance 
est environ dix fois plus faible que la résistance du mortier mesurée lors des essais de flexion 
trois points (paragraphe III.1.2.3.2).  
Cette observation s’explique par le fait que la rupture se produit en grande partie au niveau 
de l’interface entre la pierre et le mortier avec décollement partiel du mortier. La Figure III.1-20 
indique les zones hachurées représentant les surfaces pour lesquelles le mortier est resté en 
adhérence avec la pierre après la rupture en traction. Les lettres (a) et (b) correspondent 
respectivement aux interfaces supérieures et inférieures. Pour chaque éprouvette composite, les 
interfaces opposées à celles indiquées sur la figure présentent toutes une adhérence de mortier 
parfaite. Plusieurs auteurs ont déjà mis en évidence ce phénomène [Pluijm, 1992] [Lourenço, 
1996] [T. Stablon, 2011]. L’adhérence du mortier n’est pas parfaite ce qui implique que la 
résistance en traction du matériau composite ne correspond pas à la résistance en traction du 
mortier seul. Ce mode de rupture en traction sera considéré lors de la procédure 
d’homogénéisation de la maçonnerie. 
 
Figure III.1-20 : Essai de traction directe sur matériau composite. Surfaces de rupture au niveau des 
interfaces bloc-mortier 
III.1.2.5.5 Synthèse des essais sur matériau composite 
Le Tableau III.1-14 synthétise les résultats obtenus sur matériaux composite. 
Propriété 
Résistance de 
compression ÏÎË  (MPa) Résistance de traction ÏÎÍ  (MPa) Module d'élasticité ÌÎI (GPa) 
Moyenne 7.9 0.06 3.4 
%EC 14% 76% 11% 
Tableau III.1-14 : Synthèse des résultats des essais mécaniques sur matériau composite 
C0S2 (a) C0S3 (b) C0S4 (a) C0S5 (a) C0S6 (a)
:  Mortier résiduelLégende:
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III.1.2.6 Conclusion sur les essais mécaniques sur matériaux 
équivalents 
La pierre calcaire de Saint-Maximin couramment utilisée dans le bassin parisien lors de la 
période gothique et aujourd’hui par les restaurateurs des monuments historiques a été choisie 
pour les essais en laboratoire Elle présente des caractéristiques soniques équivalentes à celles 
mesurées sur l’édifice. Le mortier a été formulé d’une part selon les résultats de la recherche 
historique (pour la chaux NHL 3.5 et le sable non lavé) et d’autre part selon les normes en 
vigueur pour la quantité d’eau. 
Les essais mécaniques réalisés ont révélé un comportement mécanique adoucissant, et une 
rupture avec apparition de macro-fissures aussi bien en  traction qu’en compression. 
Les essais de traction et compression sur matériaux composites pierre-mortier-pierre ont 
démontré l’importance de l’interface dans le comportement global du matériau maçonnerie. En 
compression, le confinement du mortier conduit à un état de contrainte de compression traction 
biaxiale au contact avec les blocs de part et d’autre du joint de mortier qui entraine une 
fissuration verticale des blocs. Enfin, la résistance en traction de l’interface bloc-mortier est très 
faible (0.06 MPa).  
III.1.3 CONCLUSION  
La campagne expérimentale menée d’une part sur les carottes prélevés in situ (§ III.1.1) et 
d’autre part sur des matériaux équivalents à ceux en place sur l’édifice (§ III.1.2) nous a conduit 
à la caractérisation du comportement mécanique de la pierre calcaire, des mortiers de chaux et 
des assemblages composites.  
Premièrement, les essais sur carottes calcaires prélevés in situ ont confirmé la différence de 
qualité de pierre entre niveau de soubassement et niveau supérieur préalablement détecté par 
les mesures ultrasoniques présentées en partie II. A l’échelle de la maçonnerie de chaque zone, il 
est observé également une dispersion des propriétés mécaniques des blocs. Enfin, l’essai 
brésilien mené sur la carotte composite pierre-mortier-pierre a révélé une certaine souplesse 
dans le domaine élastique au niveau de l’interface bloc-mortier.  
Deuxièmement, la campagne expérimentale sur matériaux équivalents a fourni le 
comportement mécanique de l’interaction entre le mortier et la pierre. En compression, le 
confinement du mortier entraine une rupture de la pierre par traction perpendiculaire à l’axe de 
chargement. En traction, l’interface bloc-mortier constitue le maillon faible de la maçonnerie.  
L’ensemble des données expérimentales collectées dans ce paragraphe ainsi que les 
mesures de vitesse ultrasonores établies zone par zone vont constituer les éléments de base 
dans la détermination des caractéristiques mécaniques intrinsèques des matériaux constitutifs 
des maçonneries en place. Le chapitre suivant se consacre à la validation du modèle de 
comportement utilisé dans ces travaux.  
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III.2 VALIDATION DU MODELE D’ENDOMMAGEMENT 
Ce chapitre s’attache à valider l’utilisation du modèle d’endommagement dans le but de 
mener à bien la démarche d’homogénéisation qui sera présentée dans le chapitre III.4. Cette 
validation s’appuie sur les résultats expérimentaux obtenus sur les matériaux équivalents à ceux 
en place sur l’édifice. La démarche est la suivante :  
 (1) obtention des paramètres matériaux intrinsèques de la pierre de Saint-Maximin et 
du mortier seul à partir des essais expérimentaux menés sur ces matériaux individuels. 
Nous verrons que cette première étape nécessitera la modélisation fine des essais de 
compression menée sur pierre et mortier ; 
 (2) modélisation de l’échantillon composite en appliquant les paramètres matériaux 
obtenus dans la phase précédente. La confrontation des réponses numérique et 
expérimentale de l’essai de compression sur matériau-composite permettra de valider 
la modélisation. Les mécanismes de rupture de l’assemblage pierre-mortier-pierre 
seront également mis en évidence. 
Premièrement, le type de modèle de comportement utilisé sera présenté. Nous introduirons 
au travers des équations constitutives du modèle les paramètres matériaux nécessaires à 
l’identification des lois de comportement des géomatériaux. Ensuite, nous identifierons 
indépendamment les paramètres matériaux de la pierre de Saint-Maximin et des mortiers 
équivalents à partir des essais mécaniques menés sur matériaux seuls. Enfin, nous vérifierons la 
capacité du modèle à simuler le comportement mécanique de l’assemblage composite.  
 
III.2.1 MODELE DE COMPORTEMENT UTILISE 
Nous avons vu dans le chapitre présentant l’ensemble de la campagne expérimentale que 
les matériaux constitutifs de la maçonnerie, à savoir la pierre calcaire et le mortier de chaux 
présentaient un comportement typique de géomatériau. Or la revue bibliographique des 
stratégies de modélisation à l’échelle du constituant a montré que pour considérer le 
comportement non linéaire complexe de ce type de matériau, il était nécessaire de recourir à 
l’utilisation d’une loi de comportement élasto-plastique couplée à un modèle 
d’endommagement. En effet, la plasticité permet de rendre compte de l'écrouissage positif pré-
pic (qui correspond à de la fissuration diffuse), du comportement contractant puis dilatant du 
matériau et des déformations permanentes. L'endommagement quant à lui décrit l'écrouissage 
négatif ainsi que la dissymétrie des résistances en traction/compression. C’est pourquoi il a été 
décidé d’utiliser le modèle orthotrope d’endommagement développé au LMDC de Toulouse dans 
le cadre d’une formulation par éléments finis [Sellier et al., 2013]. L’utilisation de ce modèle 
nécessite l’identification de certains paramètres matériau pouvant être associés à de la plasticité 
ou à de l'endommagement.  
Ce chapitre s’attache donc dans un premier temps à présenter les équations constitutives 
principales de ce modèle en introduisant chacun des paramètres matériaux nécessaires à la 
modélisation fine du comportement mécanique des géomatériaux. Ensuite, la réponse du modèle 
sur un élément fini sera présentée et expliquée. Enfin, un tableau synthétisera la liste des 
paramètres matériaux nécessaires pour chacun des constituants de la maçonnerie. 
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III.2.1.1 Equations constitutives du modèle élasto-plastique 
d’endommagement. 
Ce paragraphe présente les principales équations constitutives du modèle 
d’endommagement. Les différents paramètres matériau nécessaires sont ainsi mis en évidence 
dans les équations à venir. 
III.2.1.1.1 Equation générale du modèle. 
Le modèle d’endommagement développé au LMDC est fondé sur le principe d’équivalence 
en déformations présenté dans le chapitre I.3.2.5.3. La loi d’endommagement relie le tenseur des 
contraintes réelles  au tenseur des contraintes effectives    qui est séparé en sa partie 
positive  Ð  (traction) et sa partie négative  ¿  (compression) (équation (III.2-1)). Dans cette 
équation,  est l’endommagement de compression-cisaillement, [ est l’endommagement 
diffus isotrope en traction pré-pic et   est l’endommagement orthotrope de traction post pic. 
Enfin,   représente l’endommagement de compression lors de la refermeture de fissure.  
  = (1 −  )Ñ(1 − [)(1 −  ) Ð + (1 −  ) ¿ Ò (III.2-1)
III.2.1.1.2 Comportement élastique 
Le comportement élastique du modèle relie le tenseur des contraintes effectives   au 
tenseur des déformations élastiques   par le biais du tenseur d’élasticité ; (équation (III.2-2)).  
Dans le cas d’un matériau isotrope, le tenseur d’élasticité est défini uniquement par le module 
d’élasticité E et le coefficient de Poisson ν. 
   = .     (III.2-2)
III.2.1.1.3 Critères de plasticité 
En traction, l’écoulement plastique correspond au franchissement d’un critère de type 
Rankine ]Ó (équation (III.2-3)). Celui-ci est défini dans le repère principal du tenseur des 
contraintes effectives {Õf,  Õ ff,  Õfff}. Il nécessite la connaissance de la résistance à la traction 
Rt du matériau sain. Notons que si une déformation plastique de traction apparait dans une 
direction lors d’un chargement de traction et si un déchargement survient après, un critère de 
refermeture implémenté dans le modèle donne la possibilité de gérer la restitution de rigidité 
lors de la refermeture de la fissure. Ce critère nécessite la connaissance du paramètre 
contrainte de refermeture de fissure RR qui correspond à la contrainte de compression à 
appliquer afin de restituer complètement la rigidité du matériau. 
 ]Ó =  Ó −  ¼,Ó    pour f ∈  [f, ff, fff] (III.2-3)
 
En compression-cisaillement, un critère de Drucker Praguer ]  permet de traduire l’effet 
positif du confinement sur la résistance au cisaillement (équation  (III.2-4)). Dans cette équation,  ¾  représente la partie déviatorique du tenseur des contraintes effectives et ¶7(  ) sa trace. 
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Deux paramètres matériau sont alors soulignés : la résistance à la compression É; du 
matériau sain et le coefficient de Drucker-Prager Ø. Ce dernier décrit la sensibilité du matériau 
au confinement et dépend de l’angle de frottement interne  du matériau (équation (III.2-5)).  
 
]  =  ÙÚ ¾:  ¾2 +  ¶7(  )3 Û − ¼Ü  1√3 − 3 (III.2-4)
 = 2√3. 033 − 03  (III.2-5)
III.2.1.1.4 Lois d’écoulement plastique 
En traction,  l’écoulement plastique est associé et s’opère donc perpendiculairement à la 
fonction de charge ]Ó. Il ne nécessite donc pas de paramètre supplémentaire. En revanche, 
l’écoulement plastique en compression-cisaillement est non associé et nécessite l’introduction 
d’un paramètre appelé coefficient de dilatation β   (équation (III.2-6)). Dans cette équation Z  
est la surface d’écoulement plastique. Le paramètre β a pour rôle de prendre en compte la 
dilatation du matériau. Si β = 0, l’écoulement plastique se réalise sans dilatance. 
Z  =  Ú ¾:  ¾2 +  ¶7(  )3  (III.2-6)
Enfin, en traction, le modèle plastique appliqué sur la contrainte effective est sans 
écrouissage, tandis qu’un écrouissage pré-pic est défini en compression jusqu’à la déformation 
au pic de compression ÞÉËÊß. 
 
III.2.1.1.5 Lois d’endommagement 
Endommagement de traction 
Il est distingué un endommagement de traction en pré-pic et en post-pic. Au début du 
chargement, l’endommagement est faible et diffus (Figure III.2-1 (a)). Pour ce domaine de 
comportement, le modèle mécanique est fondé sur une méthode d’homogénéisation car les 
fissures n’ont pas encore localisées. L’endommagement [  est donc considéré comme isotrope. 
Celui-ci est calculé à partir de l’évolution de la première contrainte principale  Ó (équation 
(III.2-7)). Ici le paramètre m est calculé de manière à ce que la courbe de comportement passe 
par le point Ó = ¼  lorsque Ó = áâ . Un nouveau paramètre matériau apparait, il s’agit de la 
déformation au pic de traction ÞÉÍÊß  . Notons que le choix d’une déformation au pic égale au 
rapport de la résistance en traction sur le module d’élasticité conduit à un endommagement 
isotrope pré-pic nul. 
[ = 1 − exp ã− 1 ã Ó¼Óä
©ä (III.2-7)
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                      (a)                                       (b) 
Figure III.2-1 : Profil de fissuration idéalisée : (a) microfissuration isotrope diffuse en pré-pic, (b) 
macrofissurations localisées orthotrope  en phase post-pic 
Puis, au pic de traction, en raison de l’écrouissage négatif et du caractère hétérogène du 
géomatériau, une fissure apparaît dans une zone de faiblesse. L’endommagement devient 
localisé (Figure III.2-1(b)). Celle-ci se produit perpendiculairement à la direction principale de 
traction. Le tenseur d'endommagement post-pic de traction    est construit par la méthode 
de la fissure équivalente (Smeared Crack Method).  Le modèle intègre donc 3 critères de Rankine 
orthotropes associés à 3 critères de refermeture de fissure pouvant chacune se refermer 
indépendamment les unes des autres. On parle de modèle d’endommagement à orthotropie 
induite par la fissuration. Les trois variables d’endommagement scalaires Ó, associées aux trois 
directions principales de fissuration sont calculées à partir des ouvertures de fissures maximales  åÓ,,©&º dans chaque direction orthotropes (équation (III.2-8)). Ici,  åÓ,,©&º représente la 
valeur maximale atteinte par l’ouverture de fissure åÓ,.  
 
Ó = åÓ,,©&ºåÓ,,©&º − 2åÓ, åÓ,,©&º + åÓ,  (III.2-8)
 
Dans cette relation, åÓ, représente une ouverture de fissure caractéristique, calculée de 
manière à ce que le travail fournis pour propager la fissure soit égale à l’énergie de fissuration 
surfacique de traction  æç Í (équation (III.2-9)). Notons dans cette équation l’apparition  d’un 
paramètre dépendant du maillage QÓ qui représente la taille de l’élément fini dans la direction 
principale de fissuration I. L’opérateur TAILLE de Cast3m développé par Alain Millard décrit la 
taille anisotropique de l’élément. En réalité, cette méthode garantie l’objectivité de la réponse du 
modèle vis-à-vis de la taille des éléments finis. Il s’agit d’une régularisation énergétique locale de 
type Hillerborg qui permet d'éviter la dépendance de la solution vis-à-vis du maillage [Hillerborg 
et al., 1976]  . 
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Endommagement de compression cisaillement 
En compression-cisaillement, l’endommagement est isotrope et dépends du critère de 
Drucker Praguer par le biais de la dilatance plastique définie par la trace des déformations 
plastiques de compression-cisaillement: ¶7̿,·. L’endommagement est activé à partir d’un 
seuil de dilatation plastique correspondant au pic de rupture en compression uniaxiale   ¬,· = ¶7̿&,·  (équation (III.2-10)).   
 
 = í ¶7̿
îQ, −  .ℎ,¶7̿îQ, −  .ℎ, +  ¸,  0    ̿îQ, >   .ℎ,                      0                  0   ̿îQ, ≤   .ℎ,    (III.2-10)
 
La déformation caractéristique de compression Þß,Î permet de contrôler l’évolution de 
l’endommagement de cisaillement compression et ainsi le comportement adoucissant du 
matériau en compression. 
III.2.1.2 Réponse du modèle 
III.2.1.2.1 Sous chargement cyclique de traction puis compression 
La Figure III.2-2 présente le comportement du modèle sous chargement cyclique uniaxial 
de traction puis compression. L’essai numérique est réalisé sur un élément CUB8 (Elément-fini 
présentant 8 points de Gauss). Le déplacement est imposé sur une face du cube tandis que faces 
parallèles à l’axe de chargement sont libres de se déformer. Trois cycles de traction sont imposés 
de (a) à (e) puis trois cycles de compression de (e) à (i) (Figure III.2-2(a)). 
La Figure III.2-2(b) présente la réponse du modèle sous ce déplacement imposé. Du point 
initial au point A, il est observé dans un premier temps une phase élastique jusque au point de 
pic de rupture caractérisé par la résistance à la traction Rt et la déformation au pic de traction áâ. Ce seuil correspond à la coalescence des microfissures pour former une fissure 
macroscopique. A partir de ce pic, la macrofissure se propage progressivement jusqu’au point 
(a). Ensuite deux cycles de traction sont effectués (points (b), (c), (d) et (e)). Deux phénomènes 
sont ici décrits : les boucles d’hystérésis qui correspondent au re-franchissement du critère de 
Rankine et la diminution de raideur du matériau. De plus, il est remarqué que la contrainte de 
traction retrouve la valeur maximale qu’elle avait au cycle précédent ce qui implique que le 
modèle mémorise l’ouverture maximale de la fissure. Ensuite, de (e) à (f), le matériau qui est 
quasiment entièrement fissuré est soumis au passage d’un état de traction à un état de 
compression. Ce passage se réalise de manière progressive afin d’assurer la restitution de la 
raideur du matériau lors de la refermeture des fissures. Au niveau de contrainte de refermeture 
de fissure RR, le matériau a retrouvé sa raideur initiale E. A la phase élastique succède 
l’écrouissage parabolique jusqu’au pic de rupture en compression caractérisé par la résistance à 
la compression Rc et la déformation au pic de compression áð. Du pic de compression jusqu’à (f) 
l’écrouissage devient négatif. Ensuite, deux cycles de traction-compression de (f) à (j) sont 
réalisés. Le modèle décrit la déformation plastique en compression, la valeur résiduelle de 
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résistance à la traction due au fait que la fissure était simplement refermée et non cicatrisée et 
enfin la diminution de la pente de chargement déchargement. 
(a)               (b) 
Figure III.2-2 : Comportement du modèle d’endommagement sous chargement uniaxial en traction 
cyclique puis compression cyclique : (a) évolution du déplacement imposé, (b) loi contrainte-
déformation 
III.2.1.2.2 Comportement dilatant du modèle 
Un essai sur CUB8 est également réalisé afin de présenter la prise en compte par le modèle 
du comportement dilatant des géomatériaux. Le cycle de chargement se compose d’un 
déplacement imposé en traction puis en compression. La Figure III.2-3 présente la réponse du 
modèle sous ce type de sollicitation en distinguant les déformations axiale latérale et volumique. 
Figure III.2-3 : Comportement dilatant du modèle en traction puis compression uniaxiale. 
En traction, jusqu’au pic de rupture, la déformation latérale diminue car la contrainte de 
traction implique une déformation latérale de contraction par effet Poisson. Le comportement 
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post-pic en traction présente une diminution de contrainte avec une augmentation de la 
déformation axiale (la fissure se propage) et une diminution de la déformation latérale.  Cette 
observation souligne l'atténuation du coefficient de Poisson dans la direction transverse au 
chargement à mesure que la fissure se propage. Le coefficient de Poisson dans ce domaine de 
comportement est (1 − Ó). Ainsi, lorsque l’élément est entièrement fissuré(Ó = 1), la 
déformation latérale devient nulle et la déformation volumique devient égale à la déformation 
axiale. 
A partir de l’état complètement fissuré, l’élément fini est soumis à un déplacement 
impliquant le passage de la traction à la compression. Il est de nouveau observé lors de ce 
passage la restitution progressive de la raideur lors de la refermeture de fissure et un 
écrouissage parabolique positif à partir d’une contrainte de -7MPa qui correspond à 30% de la 
résistance au pic. C’est à partir de cette contrainte que la déformation volumique n’est plus 
linéaire. On parle de comportement dilatant du matériau. Le coefficient de dilatance β permet de 
gérer l’intensité des dilatances. 
III.2.1.3 Récapitulatif des paramètres matériaux  
Le Tableau III.2-1 récapitule la liste des paramètres matériaux nécessaires à l’utilisation du 
modèle d’endommagement dans le cadre de notre travail. A ceux présentés précédemment, il 
faut ajouter le paramètre de masse volumique apparente ρ. Au total, 12 paramètres sont 
nécessaires à la caractérisation mécanique précise des géomatériaux étudiés dans cette étude. 
Paramètre Symbole Unité 
Paramètre de masse 
Masse volumique apparente ρ Kg/m3 
Paramètres élastiques 
Module d’élasticité E MPa 
Coefficient de Poisson ν - 
Paramètres associés au comportement de traction 
Résistance à la traction Rt MPa 
Déformation au pic de traction  áâ m/m 
Energie surfacique de traction 4]   MJ/m2 
Paramètres associés au comportement de compression 
Résistance à la compression Rc MPa 
Déformation au pic de compression áð m/m 
Coefficient de Drucker-Praguer δ - 
Coefficient de dilatance β - 
Déformation caractéristique de compression  ,· m/m 
Contrainte de refermeture de fissure RR MPa 
Tableau III.2-1 : Synthèse des paramètres mécaniques nécessaires au modèle d’endommagement
III.2.1.4 Conclusion 
Le modèle de comportement présenté dans ce paragraphe et implémenté dans le logiciel 
éléments-finis Cast3m permet de considérer un grand nombre de phénomènes non linéaires 
caractéristiques des géomatériaux. En traction, la fissuration localisée orthotrope, la diminution 
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de rigidité du matériau et l’écrouissage négatif de la loi de comportement sont considérés. De 
plus l’effet Poisson s’annule progressivement lorsque la fissure se propage. Lorsque l’on passe 
de la traction à la compression, la restitution de rigidité est assurée. Enfin en compression, 
l’endommagement pré-pic et le caractère adoucissant, la plasticité du matériau et la dilatance 
sont autant de phénomènes non linéaires considérés.  
Néanmoins, l’utilisation de ce type de modèle nécessite la connaissance de 12 paramètres : 
 1 paramètre de masse ρ 
 2 paramètres élastiques E et  ν, 
 3 paramètres associés au comportement en traction : Rt,, áâ,4] , 
 et 6 paramètres associés au comportement en compression : Rc, áð, δ, β, ,·, RR 
Les deux chapitres suivant présentent la méthodologie employée pour identifier les 12 
paramètres mécaniques des matériaux équivalents pierre de Saint-Maximin et mortier de chaux 
hydraulique. 
III.2.2 OBTENTION DES PARAMETRES MECANIQUES DE LA 
PIERRE DE SAINT-MAXIMIN 
III.2.2.1 En traction 
Les essais de traction directe sur pierre calcaire de saint-Maximin ont conduit à une 
estimation de la résistance de traction de 1.6 MPa. Par ailleurs, il est émis l’hypothèse que 
l’endommagement pré-pic est négligeable ce qui conduit à définir une déformation au pic de 
traction égale au rapport entre résistance à la compression et module d’élasticité. Le module 
d’élasticité est par ailleurs établi dans le chapitre suivant par analyse inverse et donne  =7 4!. Ainsi la déformation caractéristique de traction de la pierre calcaire est estimée à 0.22 
mm/m. 
 áâ,ñ = ¼,  (III.2-11)
L’énergie de fissuration surfacique 4] est choisie de manière à ce que le travail fourni pour 
propager entièrement la fissure soit le double du travail élastique (équation (III.3-3)). Dans cette 
équation, l est la hauteur classique des éprouvettes de traction (l=10cm). Ainsi, 4] est estimé à 
7e-5 MJ/m2. 4] = 2 ∗ ¼, ∗  áâ,ò ∗ Q (III.2-12)
III.2.2.2 En compression 
Les paramètres mécaniques de la pierre en compression sont obtenus à partir de l’essai de 
compression sur bloc cubique calcaire de 20 cm de côté. L’élancement 1 du cube de calcaire ne 
permet pas d’obtenir un état de contrainte uniaxiale à mi-hauteur. L’obtention directe des 
paramètres intrinsèques de la maçonnerie en compression est donc impossible. C’est pourquoi il 
a été décidé de simuler cet essai avec l’utilisation du modèle d’endommagement orthotrope en 
prenant en compte le frottement entre les plateaux de la presse et les surfaces supérieures et 
inférieures de l’éprouvette cubique.   
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Figure III.2-4 : Essai de compression sur bloc calcaire (a) Eprouvette réelle, (b) Maillage de l’essai 
de compression sur cube calcaire 
Le problème présente 3 plans de symétrie orthogonaux ce qui a conduit à mailler le 
huitième du cube (Figure III.2-4(b)). Les conditions de symétrie sont assurées par un blocage 
des déplacements perpendiculairement aux surfaces de symétries. Ces surfaces de symétrie sont 
les 3 plans passant par l’origine du repère et perpendiculaires aux trois axes du repère. La 
Figure III.2-4 indique également le maillage du plateau supérieur de la presse. Une loi de 
frottement de type Coulomb est définie entre la surface supérieure du bloc et le plateau de la 
presse. Celle-ci nécessite la connaissance de l’angle de frottement  entre la pierre calcaire et 
l’acier des plateaux de la presse. Enfin, un déplacement négatif du plateau de la presse est 
imposé suivant l’axe z. 
Le faible élancement de l’échantillon implique que la résistance en compression de cette 
« mini structure » va dépendre du triplet de paramètres , Rc et δ. Pour le coefficient de 
frottement , nous prendrons la valeur usuelle de frottement entre acier et béton =0.5 (aucune donnée n’a été trouvée dans la littérature concernant le frottement entre l’acier et la pierre). Concernant le coefficient de Drucker Praguer, nous le prendrons égal à 0.56 ce qui équivaut à un angle de frottement interne de 27.9° [Schellart, 2000]. Notons que le coefficient de dilatance  βP est considéré égal à 0.2. Nous verrons dans le paragraphe III.3.1.2 comment est obtenue cette valeur. Il est ainsi possible d’obtenir par analyse inverse les caractéristiques mécaniques de la pierre calcaire de Saint-Maximin en compression : la résistance à la compression intrinsèque Rc,p, la déformation au pic de compression á%,   le module d’élasticité Ep et la déformation caractéristique de compression  ,·. 
Concernant cette dernière, l’analyse de sensibilité de la déformation caractéristique de 
compression  ,· est présentée Figure III.2-5. Ce coefficient influence le comportement post pic 
en compression. L’adoucissement du matériau en compression est d’autant plus prononcé que la 
déformation caractéristique est petite. De plus, lorsque  ,· tends vers 1, le comportement 
devient plastique parfait.  
Plateau de 
la presse
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Figure III.2-5 : Analyse de sensibilité la déformation caractéristique de compression ,·La courbe contrainte déformation issue de la modélisation numérique est comparée aux courbes expérimentales sur la Figure III.2-6. Les paramètres matériaux déterminés par analyse inverse sont  ,· = 18. 10¿#/  ¼% = 7.5 _!,  = 7 4! et á%,  = 1.28 /. La résistance intrinsèque de la pierre (7.5 _!) est ainsi plus faible que la résistance de la « mini-structure » (environ 9 _!) du fait de l’augmentation de résistance dans les zones frettées et confinées.  
Figure III.2-6 : Résultat de la modélisation de l’essai de compression sur bloc calcaire de Saint-
Maximin 20*20*20cm3Afin d’appréhender le profil de rupture de la pierre calcaire, observons le profil des endommagements de compression (Figure III.2-7(a)) et le profil de fissuration (Figure 
III.2-7(b)). La première figure met en évidence le cône de frettage induit par le frottement entre le plateau de la presse et l’échantillon. Le comportement dilatant est prononcé à mi-hauteur car il s’agit de la zone ou la contrainte de compression passe le pic de rupture. 
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localisation de cisaillement sur laquelle se produit la rupture de l’échantillon. Le profil de rupture constaté expérimentalement (Figure III.2-4(a)) est ici bien reproduit, à savoir, observation du cône de frettage et de la fissuration verticale.  
 
          (a)                  (b) 
Figure III.2-7 : Profil de rupture du bloc calcaire (pour ε=80 mm/m, amplification de la déformée :
25) (a) Endommagement de compression Dc, (b) Ouverture de la fissure principale ω1 III.2.2.3 Synthèse  
La modélisation de cet essai nous a permis d’une part d’identifier les valeurs mécaniques 
intrinsèques de la pierre en compression à savoir :  ,·, Rc,p Ep et á%,   et d’autre part de vérifier 
que la loi de comportement reproduisait bien les profils de rupture observés expérimentalement 
en compression. 
Le Tableau III.2-2 récapitule l’ensemble des caractéristiques mécaniques de la pierre 
calcaire de Saint-Maximin. Une hypothèse est faite ici, sur la valeur du coefficient de Poisson 
dont nous verrons par la suite que l’ordre de grandeur est de 0.2. 
Paramètre Symbole Unité valeur 
Masse volumique ρp kg/m3 1905 
Module d’élasticité Ep GPa 7 
Coefficient de Poisson νp - 0.2 
Résistance de compression Rc,p MPa 7.5 
Déformation au pic de compression  áð,ñ  mm/m 1.3 
Résistance de traction Rt,p  MPa 0.56 
Déformation au pic de traction  áâ,ñ  mm/m 0.23 
Energie de fissuration 4,½   MJ/m² 7 e-5  
Coefficient de Drucker Prager δp - 0.4 
Coefficient de dilatance βp - 0.2 
Déformation caractéristique de compression  ,· mm/m 18 
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Enfin la Figure III.2-8 présente la loi de comportement mécanique de la pierre de Saint-
Maximin en traction puis compression. 
Figure III.2-8 : Loi de comportement de la pierre de Saint-Maximin 
III.2.3 OBTENTION DES PARAMETRES MECANIQUES DU 
MORTIER EQUIVALENT 
III.2.3.1 En traction 
Nous avons vu au paragraphe III.1.2.3.2 que l’essai de flexion conduisait à l’estimation 
directe de la résistance à la traction du mortier de chaux équivalent. On obtient ici une 
résistance moyenne de traction de ¼, = 0.56 _!. Par ailleurs l’allure linéaire de la courbe 
contrainte-flèche présentée Figure III.1-10(a) indique qu’il n’y a pas d’endommagement pré-pic. 
C’est pourquoi la déformation au pic de traction  áâ,ý   est considérée égale au ratio de la 
résistance à la traction du mortier module d’élasticité soit áâ,ý = 2/. Enfin l’énergie 
nécessaire à la création de la fissuration localisée de traction du mortier 4,½  correspond au 
travail fourni par la presse lors de l’essai de traction. Cette énergie est simplement l’aire sous la 
courbe de comportement effort-flèche. le calcul de cette aire donne : 4,½ = 1.8/¿T _/. 
III.2.3.2 En compression 
La modélisation de l’essai de compression réalisée sur les échantillons du mortier 
équivalent va nous permettre par analyse inverse de remonter aux caractéristiques 
suivantes :áð,ý , ¼%,,   et ,·. Le faible élancement de l’échantillon et la disposition spéciale 
de la presse impliquent que l’état de contrainte dans l’éprouvette de mortier n’est pas uniaxial. 
C’est pourquoi il est décidé de considérer le frottement entre le plateau inférieur de la presse et 
l’échantillon. Le coefficient de frottement de Coulomb  est pris égal à 0.5. Ainsi, la résistance en 
compression de cette « mini structure » va dépendre du triplet de paramètres , Rc,M et δM. Le 
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verrons que celui-ci est déterminé à l’aide de la modélisation de l’essai sur matériau composite 
pierre-mortier-pierre par analyse inverse.  
           (a)      (b)  
Figure III.2-9 : Essai de compression sur mortier (a) Eprouvette réelle, (b) Maillage du quart de 
l’éprouvette de mortier La courbe contrainte déformation issue de la modélisation numérique est comparée aux courbes expérimentales sur la Figure III.2-10. Les paramètres matériaux déterminés par analyse inverse sont :  ,· = 13. 10¿# /,  áð,ý = 18. 10¿# /,  = 150 _!  ¼%, = 1.1 _!. La résistance intrinsèque de la pierre (1.1 _!) est deux fois plus faible que la résistance de la « mini-structure » (environ 2 _!) du fait de l’augmentation de résistance dans les zones frettées et confinées. La Figure III.2-11(a) présente le profil des endommagements de compression. Elle met en évidence le fait que la rupture se produit en partie haute de l’éprouvette. Le comportement dilatant est  dans cette zone plus prononcé. La Figure III.2-11(b) indique la création de fissures obliques. Celles-ci sont bien observées sur l’échantillon réel (Figure III.2-9(a)). 
Figure III.2-10 : Courbe contrainte-déformation de modélisation de l’essai de compression sur bloc 





supérieur de la 
presse
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(a)       (b)  
Figure III.2-11 : Profil de rupture du mortier (pour ε=50 mm/m, amplification de la déformée : 3) (a) 
Endommagement de compression Dc, (b) Ouverture de la fissure principale ω1 
III.2.3.3 Synthèse 
La modélisation de cet essai nous a donc permis d’évaluer les paramètres matériaux du 
mortier équivalent ,·,  áð,ý ,  et  ¼%,. Le coefficient de Drucker Praguer δM a été considéré 
égal à 0.7. En réalité ce coefficient qui, nous allons le voir, joue un rôle essentiel dans la 
résistance à la compression de la maçonnerie, est déterminé à partir de la modélisation de 
l’éprouvette composite présentée dans le chapitre suivant. 
Ainsi, nous pouvons conclure que le profil de rupture de l’éprouvette avec l’apparition de 
fissures diagonales est bien pris en compte ce qui conduit à dire que le modèle de comportement 
simule correctement le géomatériau mortier en compression.  
Le Tableau III.2-3 récapitule l’ensemble des caractéristiques mécaniques des mortiers 
équivalents formulés en laboratoire. La Figure III.2-12 présente la loi de comportement 
mécanique du mortier en traction puis compression. 
Paramètre Symbole Unité valeur 
Masse volumique ρM kg/m3 1640 
Module d’élasticité EM  MPa 150 
Coefficient de Poisson νM - 0.2 
Résistance de compression Rc,M  MPa 1.1 
Déformation au pic de compression  áð,ý  mm/m 18 
Résistance de traction Rt,M  MPa 0.56 
Déformation au pic de traction  áâ,ý  mm/m 3.7 
Energie de fissuration 4,½   MJ/m² 1.8 e-5 
Coefficient de Drucker Prager δM - 0.7 
Coefficient de dilatance βM - 0.2 
Déformation caractéristique de compression  ,· mm/m 13 
Contrainte de refermeture de fissure Rr,M  MPA 1.1 
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Figure III.2-12 : Loi de comportement du mortier de chaux NHL 
III.2.4 VALIDATION DE LA MODELISATION DE L’ESSAI DE 
COMPRESSION DU MATERIAU COMPOSITE 
Maintenant que les paramètres matériaux constitutifs de la pierre et du mortier sont 
identifiés, il est possible de vérifier le choix de la modélisation à l’échelle mésoscopique du 
matériau composite pierre-mortier-pierre.  
L’essai de compression sur échantillon composite a été modélisé à l’aide du code de calcul 
Cast3m. La prise en compte du frottement entre le plateau de la presse et  l’échantillon est de 
nouveau effectuée. Le problème mécanique présente 3 plans de symétrie ce qui nous a conduit à 
mailler un huitième de l’éprouvette (Figure III.2-13(b)). Ces trois plans orthogonaux passent par 
le point 0 et sont respectivement perpendiculaires aux axes x, y et z du repère.  Les conditions de 
symétrie sont assurées par un blocage des déplacements perpendiculairement aux surfaces de 
symétries. Le chargement est imposé en déplacement dans la direction z sur la surface de 
symétrie (0,z). Les nœuds du plateau supérieurs de la presse sont bloqués dans les trois 
directions. Les paramètres matériaux appliqués sur le modèle sont ceux obtenus sur les 
éléments constitutifs. L’interface entre le mortier et la pierre est considérée comme parfaite. 
C’est-à-dire que les nœuds de chacun des éléments sont solidaires au niveau de l’interface.  
                     (a)               (b) 
Figure III.2-13 : (a) Eprouvette réelle, (b) Maillage de l’essai de compression sur cube calcaire
Plateau de 
la presse
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La courbe contrainte déformation issue de la modélisation numérique est comparée aux 
courbes expérimentales sur la Figure III.2-14. Celle-ci présente également une étude de 
sensibilité du coefficient de Drucker Prager δM  sur la réponse du modèle. Ce coefficient est choisi 
égal à 0.7 afin de retrouver la résistance en compression de l’échantillon composite. Dans ce cas, 
le comportement global de la structure est correctement simulé mis à part une légère 
surestimation de l’écrouissage négatif post-pic. Notons qu’ici, la résistance de l’éprouvette est 
égale à 7.1 MPa et est légèrement inférieure à la résistance de la pierre seule (7.5 MPa). Cela 
implique que la rupture de l’échantillon en compression se réalise par atteinte du pic de 
compression dans la pierre calcaire. En réalité, le mortier de par sa différence de rigidité avec la 
pierre se trouve dans un état confiné de compression triaxial. Sa résistance à la compression est 
donc augmentée et d’autant plus que le coefficient de Drucker Praguer est élevé. 
 
Figure III.2-14 : Courbe contrainte-déformation de modélisation de l’essai de compression 
échantillon composite pierre-mortier-pierre 
Figure III.2-15 : Profil de rupture de l’éprouvette composite, δM =0.7 (pour ε=20 mm/m, 
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La Figure III.2-15(a) révèle la présence d’une bande périphérique de mortier non confiné. 
Par ailleurs, la Figure III.2-15(b) révèle une fissuration des blocs calcaires parallèle à l’axe de 
chargement qui se propage du joint de mortier vers les extrémités basse et haute de 
l’éprouvette. Cette fissuration s’explique par le fait que le confinement du mortier entraine un 
état biaxial de traction dans le bloc. Enfin, le cône de frettage constaté expérimentalement est 
mis en évidence sur le tracé des endommagements de compression (Figure III.2-15(a)). 
Notons que la largeur de la bande périphérique augmente à mesure que le coefficient de 
Drucker Praguer est faible jusqu’à ce que celle-ci occupe toute la surface (pour δM=0.2) (Figure 
III.2-16). En effet, pour δM=0.2, la rupture de l’éprouvette composite se produit par atteinte du 
pic de compression dans le joint de mortier ce qui implique une diminution de la résistance 
globale de l’échantillon. 
Figure III.2-16 : Influence de δM sur le profil de rupture du matériau composite. Tracé des 
endommagements de compression en phase post-pic 
III.2.5 CONCLUSION 
Dans un premier temps, nous avons introduit le modèle de comportement utilisé pour 
simuler le comportement mécanique des éléments constitutifs de la maçonnerie. Celui-ci permet 
de considérer les phénomènes non-linéaires liés aux géomatériaux (endommagement, plasticité, 
dilatance, fissuration). Les équations constitutives du modèle utilisent 12 paramètres matériaux 
qui ont été identifiés pour le mortier et pour la pierre par analyse inverse. A partir de l’obtention 
de ces données mécaniques, une modélisation de l’essai de compression de l’échantillon 
composite a été proposée. Nous avons alors pu constater que le modèle reproduisait 
correctement le comportement mécanique de l’éprouvette composite, à l’échelle mésoscopique.  
Par ailleurs, le mode de rupture en compression des maçonneries gothiques est bien 
retrouvé, avec :  
(1) un confinement du mortier impliquant une augmentation de sa résistance en 
compression,  
(2) une rupture en compression de l’éprouvette composite par atteinte du pic de 
compression des blocs calcaires  
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Finalement, la résistance à la compression des maçonneries gothiques est proche de la 
résistance en compression des blocs calcaires qui la composent. Nous avons identifié dans ce 
chapitre les paramètres mécaniques des matériaux équivalents testés en laboratoire. Nous 
allons voir dans le chapitre suivant comment identifier les paramètres mécaniques des 
matériaux présents sur site. 
III.3 OBTENTION DES PARAMETRES MATERIAUX DES ELEMENTS 
CONSTITUTIFS  
Ce paragraphe présente la stratégie mise en place pour obtenir les caractéristiques 
mécaniques des matériaux constitutifs de la maçonnerie, zone par zone. La première partie 
s’attache aux caractéristiques des pierres calcaires et la seconde à celle des mortiers. Concernant 
les pierres nous verrons que la mesure de vitesse du son sur site va conduire à l’obtention des 
principaux paramètres mécaniques. Concernant les mortiers in situ, nous ferons l’hypothèse 
qu’ils sont équivalents à ceux formulés en laboratoire présentés au chapitre III.1.2. Enfin la 
dernière partie de ce chapitre consiste à caractériser la raideur de l’interface entre la pierre et le 
mortier constatée lors de l’essai brésilien avec vidéo corrélation. 
III.3.1 LA PIERRE 
III.3.1.1 Obtention des paramètres mécaniques principaux par 
zone maçonnée à partir de la mesure de vitesse du son. 
La mesure de vitesse du son menée in situ sur les pierres calcaires a révélé la différence de 
qualité des pierres et l’hétérogénéité des blocs à l’échelle de la maçonnerie pour six zones 
maçonnées distinctes. Une modélisation structurelle fine de l’ouvrage nécessite donc de 
considérer cette distinction. Les prélèvements sur carottes accompagnés d’essai mécaniques en 
laboratoire ont été réalisés uniquement sur les zones correspondant aux niveaux supérieurs et 
de soubassement. Du fait de la forte valeur architecturale des quatre autres zones correspondant 
aux voûtes et aux colonnes, aucun prélèvement n’a été autorisé au niveau de ces zones. La 
mesure directe des propriétés mécaniques sur carottage est donc impossible pour ces zones. 
Néanmoins, nous avons vu en partie I que les mesures non-destructive de vitesse du son in situ 
permettaient à partir de courbes de corrélations empiriques de remonter aux caractéristiques 
mécaniques de différents calcaires [Mamillan, 1958], [Kahraman, 2001], [Yasar and Erdogan, 
2004], [Kılıç and Teymen, 2008], [Sharma and Singh, 2008], [Basem K. Moh’d, 2009]. De plus, la 
quantification de la dispersion de qualité des calcaires à l’échelle de la maçonnerie pour chaque 
zone est rendue possible.  
Une recherche préalable a été effectuée dans le but d’établir des corrélations entre 
différentes propriétés mécaniques des pierres calcaires [Parent et al., 2015], et plus 
précisément, entre la vitesse de propagation d’ondes ultrasonores (mesurée in situ) et les 
caractéristiques suivantes : ρ, Rc , Rt , E, et ν. Cette étude permettra d’étendre ultérieurement le 
travail de thèse présentée ici à d’autres structures maçonnées en pierre calcaire. L’objectif est de 
couvrir le plus large panel possible de pierres calcaires. Ainsi les pierres calcaires recensées 
présentent des densités allant de 1250 kg/m3 (pierre calcaire tendre) à 2770 kg/m3 (pierre 
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calcaire dure). Les données mécaniques utilisées lors de ces travaux sont en grande partie issues 
de la bibliographie internationale à laquelle nous avons ajouté les données issues des essais 
mécaniques sur carottes de pierres présentés dans le chapitre III.1.1.1. Les données 
bibliographiques sont collectées à partir des travaux de 13 auteurs [Mamillan, 1958], 
[Kahraman, 2001], [Kılıç and Teymen, 2008], [Yasar and Erdogan, 2004], [Beck, 2006], [Riffault, 
1999], [Domede, 2010], [Honeyborne, 1982], [Fabre and Gustkiewicz, 1997], [Ersoy and Kanik, 
2012],[Kock et al., 2013], [Calia et al., 2013], [ISRFMP, 1999].  
Cette étude préalable a abouti à l’écriture de 6 courbes de corrélation regroupées dans le 
Tableau III.3-1 et présentées en Annexe 1. Un exemple de ces courbes est présenté en Figure 
III.3-1 qui correspond à la corrélation entre la résistance à la compression et la vitesse du son. 




Lois de corrélations 





CV  R2 
Rc - VP ¼Ü = 5.61 ∗ 10¿þ 	.ÿT 215 1150 34% 0.86 
Rc - ρ ¼Ü = 0.144 ∗ e   ,T[.[∗ 220 1150 36% 0.80 
ρ - Vp  =  946 ln(	) − 5561 220 1150 6% 0.84 
E - RC [ = 0.965 ¼Ü[.À[ 30 98 37% 0.77  – RC  = 0.152 ¼Ü[.W 15 43 10% 0.67 
Rt - Rc ¼ =  3.84 ln(¼Ü) − 6.49 35 90 34% 0.73 
Tableau III.3-1 : Synthèse des courbes de corrélations[Parent et al., 2015] 
 
Figure III.3-1 : Corrélation entre résistance à la compression et vitesse du son 
¼ = 5.61 ∗ 10−9 	î2.75        (¼2 = 0.86) 
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Les lois sont obtenues par minimisation de l’erreur entre la valeur expérimentale et la 
valeur théorique (méthode des moindres carrés). Chaque point de mesure correspond à un 
ensemble d’éprouvettes issues d’un même banc. La minimisation de l’erreur est pondérée par le 
nombre d’essais effectués pour chacun de ces points. Le critère principal du choix du type de loi 
est la minimisation de l’erreur pondérée entre valeur théorique et valeur expérimentale. Sur 
chaque corrélation, deux courbes en pointillés délimitent un fuseau de variation autour de la 
valeur théorique avec un niveau de confiance de 90 % en supposant une distribution normale de 
la population. Ce fuseau est établi sur la base du calcul du coefficient de variation des points 
expérimentaux normés sur la loi de corrélation (voir annexe 1). La valeur du coefficient de 
variation donne par ailleurs une indication sur la dispersion des données expérimentales par 
rapport à la valeur empirique définie par la loi de corrélation. Cette valeur représente ainsi 
l’erreur commise lors de l’utilisation des courbes pour l’obtention du paramètre matériau 
considéré. 
Par ailleurs, il est admis que la résistance à la compression des pierre calcaire va dépendre 
d’une part de la taille de l’éprouvette (effet d’échelle) et d’autre part de la forme de l’éprouvette 
(élancement, cube ou cylindre) [Mohammed et al., 2011] [Thuro et al., 2001]. C’est pourquoi il 
convient de considérer la forme et la taille des éprouvettes testées dans chacune des références.  
Ainsi un tableau de facteurs correctifs de la résistance [NF EN 14580, 2005] a été utilisé afin de 
ramener toute ces résistances à celle hypothétiquement obtenue sur une éprouvette cylindrique 
ou parallélépipédique d’élancement 2 et de largeur 50mm. Ce choix semble pertinent dans la 
mesure où la majorité des essais sont réalisés sur des éprouvettes de cette taille. De plus 
l’élancement de 2 permet d’obtenir un état quasi-uniaxial de compression au milieu de 
l’éprouvette, et est conforme aux normes internationales. En effet, nous avons vu que le 
confinement induit par le frottement entre l’éprouvette et le plateau de la presse pouvait 
augmenter la résistance d’un échantillon de faible élancement. Ainsi, par cette méthode, on 
s’affranchit d’une part des effets d’échelle (taille de l’éprouvette) et d’autre part des effets de 
confinement (forme de l’éprouvette). 
Les trois premières corrélations reliant la résistance à la compression uniaxiale, la masse 
volumique apparente et la vitesse ultrasonore sont chacune basées sur un nombre total 
d’environ 1150 échantillons. Celles-ci présentent des coefficients de variation de 34%, 36% et 
6% respectivement pour les corrélations Rc - VP, Rc – ρ, et ρ - Vp.  
Les trois dernières corrélations E - Vp,  - Vp et Rt - Rc  présentent respectivement des 
coefficients de variation de 37%, 10% et 34%. Les données étaient cependant plus limitées pour 
l’établissement de ces trois relations (entre 15 et 35 échantillons). 
L’utilisation des lois de corrélations permet ainsi d’estimer les caractéristiques mécaniques 
des pierres calcaires en différentiant chaque zone maçonnée de l’édifice à partir des mesures de 
vitesse du son. Ces caractéristiques sont regroupées dans le Tableau II.4-8. 
III.3.1.2 Obtention des autres caractéristiques mécaniques 
Nous venons de déterminer les caractéristiques mécaniques principales des pierres 
calcaires par zone maçonnée : ρP, Rc,P , Rt,P , EP et ν. Il reste néanmoins 7 caractéristiques liées au 
comportement non linéaire des géomatériaux à identifier, à savoir :  áâ,ò , 4], áð,ò , δ, βP,,·et 
RR,P.  
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Coefficient de dilatance βP 
L’analyse de sensibilité du modèle vis-à-vis de β est présentée sur la Figure III.3-2. 
L’augmentation de ce coefficient entraine une augmentation du comportement dilatant du 
matériau en phase post-pic. En revanche il n’influe pas sur les déformations axiales. 
Figure III.3-2 : Analyse de sensibilité du coefficient de dilatance βP
Les essais de compression sur les calcaires prélevés sur site jusqu’à rupture présentés dans 
le paragraphe III.1.1.1.4 peuvent conduire à la détermination du coefficient de dilatance βP. 
L’installation de jauges à mi-hauteur a fourni les déformations axiales et transversales. 
L’élancement des carottes testées est de 2. Cet élancement permet de s’éloigner des effets de 
bords induits par le frottement des plateaux de la presse sur l’échantillon et causant l’apparition 
de cônes de frettages. Ainsi, à mi-hauteur, il est possible d’emmètre l’hypothèse que l’état de 
contrainte de compression est uniaxial. Nous avons donc pris le parti de simuler le 
comportement de ces essais à l’échelle du point de Gauss. L’essai numérique se réalise à 
déplacement imposé jusqu’à rupture. Les faces parallèles à la direction de chargement sont 
laissées libre afin d’obtenir un état de contrainte uniaxial.  Les 4 simulations conduisent à un 
coefficient de dilatance βP sensiblement égal à 0.2 et ce quel que soit la qualité de la pierre. Nous 
ferons donc l’hypothèse que βP =0.2 pour l’ensemble des pierres calcaires de chaque zone 
maçonnée de l’édifice. 
Déformation au pic de compression Þ ÉË,Êß  
Nous avons relevé le fait que la déformation au pic de compression augmentait légèrement 
avec la résistance en compression de la pierre calcaire (paragraphe III.1.1.1). Par ailleurs le 
choix de la valeur de cette déformation va impliquer la prise en compte ou non d’une phase non 
linéaire de la loi de comportement en compression avant le pic. Si la déformation  áð,ò  est 
choisie égale au rapport de la contrainte de rupture Rc sur le module d’élasticité E alors le 
comportement pré-pic est linéaire. En revanche, si   áð,ò  est supérieure à ce ratio, le 
comportement pré-pic admet un écrouissage positif parabolique non linéaire. Pour caractériser 
cette déformation au pic, un coefficient ¸%, est introduit. Il permet de déterminer la déformation 
au pic à partir de la résistance et du module d’élasticité selon l’équation (III.3-1). Ce coefficient 
est nécessairement supérieur ou égal à 1. Si ¸%, = 1, alors le comportement en compression 
pré-pic est linéaire, si ¸%, > 1, alors le comportement en compression pré-pic est non linéaire. 
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 áð,ò = ¸%, ¼%,  (III.3-1)
Sur les quatre carottes testées (C11, C31, C43 et C51), la résistance à la compression, le 
module et la déformation au pic (paragraphe III.1.1.1) ont été mesurés, et le coefficient ¸%, 
calculé. Le Tableau III.3-2 présente les valeurs de ¸%, pour chaque carotte ainsi que leur 
résistance associée. Il est constaté que ce coefficient tend à diminuer avec l’augmentation de la 
résistance à la compression. Cette diminution traduit le fait que l’écrouissage post pic en 
compression devient de plus en plus faible à mesure que la résistance à la compression 
augmente.  
Carotte : C11 C31 C43 C51 Moyenne CV(%) 
Rc,P 9.7 13.3 41.9 79.9 36.2 79% ßË, 1.28 1.21 1.22 1.09 1.20 8% 
Tableau III.3-2 : Paramètre ¸%,
Néanmoins, la faible dispersion (CV=8%) du coefficient ¸%,  nous a conduit à émettre 
l’hypothèse que celui-ci est constant et égal à la moyenne des coefficients obtenus sur les quatre 
carottes : ¸%, = 1.2. A partir de cette hypothèse il est possible de déterminer la résistance au pic 
de compression en différentiant chaque zone à partir de l’équation (III.3-1). 
Déformation au pic de traction ÞÉÍ,Êß  
La déformation au pic de traction n’a pas été mesurée lors de la campagne expérimentale. 
Néanmoins, les essais brésiliens menés par Beck sur une pierre calcaire de Sébastopol indique 
que le comportement pré pic en traction de la pierre est quasiment linéaire [Beck, 2006]. C’est 
pourquoi nous définissons la déformation au pic de traction pour chaque zone comme étant 
égale au rapport de la résistance à la traction sur le module d’élasticité (équation (III.3-2)). 
 áâ,ò  = ¼,  (III.3-2)
Energie de fissuration surfacique æçÊÍ   
L’énergie de fissuration surfacique 4] est choisie de manière à ce que le travail fourni pour 
propager entièrement la fissure soit environ le double du travail élastique (équation (III.3-3)), 
cette approximation est issue d’une corrélation fréquemment utilisée pour appliquer le modèle  
LMDC lorsque l’énergie de fissuration surfacique du géomatériaux n’est pas directement 
accessible. Dans cette équation, l est la hauteur classique des éprouvettes de traction (l=10cm). 4] ≈ 2 ∗ ¼, ∗  áâ,ò ∗ Q (III.3-3)
Contrainte de refermeture RR,P  
La contrainte de refermeture nécessaire pour restituer complètement la rigidité du 
matériau lors de la refermeture de fissure est également issue de corrélations usuelles pour le 
modèle LMDC, correspondant approximativement  au double de la résistance à la  traction 
(équation (III.3-4)).  ¼á, ≈ 2 ∗ ¼, (III.3-4)
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III.3.1.3 Récapitulatifs des caractéristiques mécaniques des 
calcaires en place 
Le Tableau II.4-8 récapitule l’ensemble des caractéristiques mécaniques des pierres 
calcaires en place sur la bibliothèque du CNAM, zone par zone. La Figure III.3-3 présente les lois 
de comportement associées à ces paramètres pour chaque zone sur un cycle traction-

















Nombre 13 9 4 4 3 3 
Moyenne 
(m/s) 2966 2313 4568 2774 2722 3076 















ρP (kg/m3) 2002 1767 2411 1939 1921 2037 
EP (GPa) 10.9 6.2 28.4 9.3 9.0 11.8 
νP 0.22 0.20 0.26 0.22 0.21 0.22 
Rc,P (MPa) 20 10 65 17 16 22  ÞÉË,Êß (mm/m) 2.2 1.9 2.7 2.1 2.1 2.3 
Rt,P (MPa) 5.0 2.4 9.5 4.3 4.1 5.4  ÞÉÍ,Êß (mm/m) 0.46 0.38 0.34 0.46 0.45 0.46 æÍ,ç  (MJ/m²) 0.46 0.18 0.64 0.39 0.37 0.49 
δP 0.56  
βP 0.2  Þß,Î(mm/m) 18 
Rr,P (MPa) 10.0 4.7 19.1 8.6 8.2 10.7 
Tableau III.3-3 : Paramètres matériaux des pierres calcaires par zone maçonnée 
L’objectif  de caractérisation des pierres calcaires en différenciant les zones maçonnées est 
donc atteint. 
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III.3.2 LE MORTIER 
L’obtention des paramètres mécaniques des mortiers de chaux présents sur l’édifice est 
délicate. La revue bibliographique a indiqué que certain essais in situ tels que l’utilisation du 
scléromètre pendulaire ou la mise en place d’un test d’arrachement permet d’estimer certaines 
de ces caractéristiques. Cependant, nous ne disposions pas de ces instruments de mesure. Par 
ailleurs l’utilisation de la vitesse de propagation du mortier présent in situ pour la détermination 
des paramètres matériau, comme nous l’avions présenté sur les pierres calcaires, n’est pas 
efficace. En effet, l’onde sonore privilégie le matériau le plus dense pour se propager afin de 
minimiser l’énergie nécessaire à sa propagation. Ainsi une mesure indirecte de la vitesse du son 
sur joint de mortier conduit à la mesure acoustique sur les pierres calcaire de part et d’autre du 
joint de lit. De plus, on ne trouve pas dans littérature d’étude de corrélations entre vitesses du 
son et caractéristiques mécaniques des mortiers. 
Nous avons vu par ailleurs que la résistance en compression du matériau composite était 
proche de celle des blocs seuls. Une légère variation des caractéristiques mécaniques du mortier 
a peu d’influence sur le comportement de la maçonnerie dans son ensemble, dans le cadre d’une 
analyse structurelle. 
Nous avons donc pris le parti de considérer que le mortier équivalent formulé en 
laboratoire présente les mêmes caractéristiques que le mortier en place sur le monument 
historique. La revue bibliographique nous a permis de choisir les constituants du mortier (chaux 
et sable) ainsi que leur proportion afin de s’approcher des mortiers gothiques présents sur 
l’édifice. Nous émettrons l’hypothèse que ces mortiers reconstitués présentent les mêmes 
caractéristiques que ceux en place. Cette hypothèse est confortée par le fait que les 
caractéristiques des mortiers de chaux semblent se stabiliser à partir de 6 mois. Les essais 
mécaniques de compression menés sur notre mortier formulé selon les méthodes de la période 
gothique ont montré qu’à 28 jours, le mortier présente une résistance intrinsèque à la 
compression de 1.1 MPa. Les travaux de Costigan et de Drougkas  indiquent que la résistance à la 
compression d’un mortier de chaux faiblement hydraulique (CL90 et NHL 2) est du même ordre 
de grandeur (environ 1.5 MPa au bout de quelques mois) [Costigan and Pavía, 2012], [Drougkas 
et al., 2015].  
Les caractéristiques mécaniques des mortiers considérés sont alors celles présentées dans 
le Tableau III.2-3.  
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III.3.3 L’INTERFACE PIERRE MORTIER 
L’essai brésilien avec suivi par corrélation d’images sur deux échantillons composites issus 
de la carotte C12 a mis en évidence une souplesse de l’interface entre le mortier et la pierre 
(paragraphe (III.1.1.2)). Ce chapitre s’attache à présenter la méthode mise en place afin de 
caractériser cette souplesse. 
III.3.3.1.1 Etude des déformations verticales expérimentales par zone 
Afin de caractériser l’interface, un découpage vertical de l’échantillon a consisté à placer des 
jauges virtuelles en série sur la hauteur de l’éprouvette lors du post traitement de l’essai (Figure 
III.3-4(a)). Nous distinguons de haut en bas : 
 jauge 1aP : partie poinçonnée de la pierre calcaire supérieure, 
 jauge 1bP : partie non poinçonnée de la pierre calcaire, 
 jauge 2I : interface supérieure pierre-mortier, 
 jauge 3M : mortier, 
 jauge 4I : interface inférieure pierre-mortier 
 jauge 5P : pierre calcaire inférieure. 
La mesure de la variation de longueur de ces jauges en fonction de l’effort appliqué  sur 
l’éprouvette est tracée et présentée pour chacun des deux échantillons (Figure III.3-4(b)  et  
Figure III.3-5(b)).  
Figure III.3-4 : Echantillon 2. (a) Positionnement des jauges virtuelles (les jauges J 2I et J 4I 
correspondent aux interfaces bloc/mortier), (b) courbes de variation de longueur des jauges en 
fonction de l’effort appliqué
L’allure de ces courbes indique dans un premier temps que le comportement des deux 
échantillons est similaire et relativement linéaire pour un effort appliqué entre 0 et 4.2 kN. Seule 
la différence de variation de longueur de la jauge  1aP entre les échantillons 2 et 3 est observée. 
Celle-ci est due au poinçonnement de la pierre calcaire supérieure (paragraphe III.1.1.2). Nous 
connaissons donc ici la variation de longueur dans la hauteur des différents éléments 
constituant l’échantillon et donc son profil de déformation. Cependant, l’identification des 
caractéristiques élastiques des constituants nécessite la connaissance du champ de contrainte 
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d’obtenir par analyse inverse les paramètres élastiques de la pierre, du mortier et de l’interface 
pierre mortier. 
Figure III.3-5 : Echantillon 3. (a) Positionnement des jauges virtuelles, (b) courbes de variation de 
longueur des jauges en fonction de l’effort appliqué
III.3.3.1.2 Modélisation linéaire de l’essai brésilien 
Le maillage de l’échantillon est présenté sur la (Figure III.3-6). Ici, 6 zones sont distinguées : 
la pierre inférieure, les deux interfaces, le mortier et la pierre supérieure qui est divisée en deux 
parties afin de considérer le poinçonnement de l’échantillon prononcé en partie supérieure. 
L’échantillon mesure 9.7 cm de haut et un joint de mortier de 18mm légèrement décalé vers le 
haut comme observé dans la réalité. L’effort vertical appliqué sur l’éprouvette est de 4.2 kN. 
Figure III.3-6 : Maillage de l’éprouvette composite soumise à un essai numérique brésilien
Notons que l’interface est simulée dans le maillage par des éléments volumiques avec une 
épaisseur e de 1 mm. En réalité, l’interface n’a pas d’épaisseur. Ainsi, un paramètre ki que l’on 
appelle raideur surfacique de l’interface et d’unité [MPa/m] est introduit. Ce paramètre permet 
de quantifier le déplacement relatif des deux surfaces de l’interface en fonction du niveau de 
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Le calcul linéaire nécessite la connaissance des propriétés élastiques de chaque constituant 
à savoir le module d’élasticité et le coefficient de Poisson. Nous prenons le parti de prendre 
comme coefficients de Poisson ceux déterminés précédemment, à savoir  = 0.2 et = 0.21. 
Par ailleurs, le coefficient de Poisson de l’interface est choisi égal à celui de la pierre. Ensuite 
l’analyse inverse consiste à trouver le bon jeu de paramètres de modules d’élasticités pour 
chaque zone conduisant aux déplacements relatifs mesurés expérimentalement pour les six 
zones. 
Les jeux de paramètres élastiques obtenus pour les deux échantillons sont présentés dans 
le Tableau III.3-4. La Figure III.3-7 compare les déformations verticales et horizontales obtenues 
d’une part expérimentalement par vidéo corrélation et d’autre part numériquement à l’aide de la 
modélisation linéaire sur l’échantillon 2. 








Déplacement expérimental pour 
F=4.2 kN (en μm) 
22.4 4.5 3.4 2.8 7.8 9.9 
Module d’élasticité (MPa) 2180 2220 - 2330 - 4890 
Raideur (MPa/mm) - - 220 - 70 - 
Déplacement obtenus par la 
modélisation  (μm) 








Déplacement expérimental pour 
F=4.2 kN (en μm) 
10.8 3.5 6.4 2.1 6.9 13.0 
Module d’élasticité (GPa) 4490 2720 - 3170 - 2965 
Raideur (MPa/mm) - - 120 - 85 - 
Déplacement obtenus par la 
modélisation (μm) 















Tableau III.3-4 : comparaison des déplacements relatifs par jauges obtenus expérimentalement et par 
le modèle linéaire 
La recherche de variations de longueur similaires pour chaque jauge nous a conduit à 
obtenir des jeux de paramètres élastiques différents pour chaque échantillon (Tableau III.3-4). 
Cependant, concernant la raideur surfacique de l’interface ki, il est possible de dire que la 
dispersion observée peut être en partie due aux irrégularités de surfaces entre la pierre et le 
mortier. Ainsi, nous considérerons par la suite la valeur d’interface moyenne   ¸ = 123 _!/. 
Enfin, la bonne corrélation entre déformation verticale et horizontale obtenues numériquement 
et expérimentalement conduit à valider le choix d’une modélisation linéaire afin de reproduire 
finement les phénomènes constatés. 
Il est intéressant de comparer les résultats obtenus par ces essais aux données estimées à 
l’aide des courbes de corrélation à partir des mesures de vitesse de propagation d’ondes 
ultrasonore  (§ III.3.1.1). Rappelons que la carotte prélevée pour cet essai a été réalisée au droit 
du contrefort, au niveau de sa fibre extérieure au niveau supérieur d’élévation. Pour cette zone, 
les mesures de vitesse du son ont conduit au travers des courbes de corrélations à une 
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estimation du module « moyen » EP de la zone du niveau supérieur de l’ordre de 6.5 GPa et une 
masse volumique de 1767 kg/m3.  L’essai brésilien a conduit à une estimation des modules 
d’élasticité de 2.5 GPa pour la pierre supérieure et 3.9 GPa pour la pierre inférieure. Ces modules 
sont inférieurs au module « moyen » mais restent cependant dans l’intervalle de confiance des 
lois de corrélation (cf. annexe 1). De plus, la masse volumique des pierres supérieures et 
inférieures est respectivement de 1581 kg/m3 et 1681 kg/m3. Celle-ci est inférieure à la masse 
volumique « moyenne » (1767 kg/m3) obtenue par corrélation à partir des mesures de vitesse 
de son. Cette observation confirme de nouveau le fait que les pierres prélevées sur ce carottage 
semblent se situer plutôt dans la fourchette basse de qualité des calcaires composant le niveau 
supérieur d’élévation. 
 
Figure III.3-7 : Comparaison des déformations expérimentales et numériques de l’échantillon 2. (a) et 
(b) : déformations verticales, (c) et (d) déformations horizontales 
Concernant le mortier, une forte différence  est constatée entre le module d’élasticité 
mesuré par l’essai exploité en vidéo corrélation (EP =2750 MPa) et celui mesuré en laboratoire 
sur le mortier de chaux au jeune âge (EP =150 MPa). Plusieurs hypothèses peuvent expliquer 
cette différence. La consolidation du mortier associée au fluage du matériau peut jouer un rôle 
d’autant plus important que la carotte est prélevée à l’extérieur du contrefort dans une zone ou 
le mortier est comprimé. De plus, le joint prélevé est certainement constitué d’un mortier de 
rejointoiement, mis en place lors d’une rénovation de la façade de l’édifice. Ce type de mortier 
pourrait avoir été formulé avec un liant hydraulique plus récent que le mortier initial présent 
dans la masse du mur, lui conférant des propriétés mécaniques meilleures.  
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III.3.4 CONCLUSION 
L’objectif de ce chapitre consistait à caractériser les éléments constitutifs des maçonneries 
en place sur le monument. A partir des courbes de corrélation reliant les mesures de vitesse du 
son aux principales caractéristiques mécaniques des pierres calcaires  les paramètres matériaux 
des pierres calcaires ont été déterminés pour chacune des  6 zones maçonnées mises en 
évidence dans la partie II. 
Concernant le mortier, faute de moyen d’investigations in situ, nous avons émis l’hypothèse 
que le mortier présent sur l’édifice présentait des caractéristiques mécaniques similaires à celui 
formulé en laboratoire.  
Enfin, la raideur surfacique de l’interface entre le mortier et la pierre a été déterminée par 
analyse inverse, en confrontant la corrélation d’image de l’essai brésilien sur carotte composite 
pierre-mortier-pierre avec sa modélisation linéaire. 
Nous disposons donc d’un jeu de paramètres mécaniques pour chacun des 3 constituants de 
la maçonnerie : bloc, joint et interface. Sur cette base, nous allons déterminer le comportement 
homogène des maçonneries. Le chapitre III.4 présente la méthode employée pour passer de 
l’échelle des constituants à l’échelle du matériau maçonnerie. 
III.4 HOMOGENEISATION DES MAÇONNERIES PAR ZONES 
Nous avons relevé dans la partie II de ce mémoire, les différents appareillages des 
maçonneries, zone par zone. Le paragraphe précédent nous a permis d’identifier les paramètres 
matériaux intrinsèques des matériaux constitutifs des maçonneries en place. Nous disposons 
donc de toutes les données géométriques et mécaniques nécessaires à la phase 
d’homogénéisation des maçonneries. Celle-ci consiste à construire un modèle macro-mécanique 
basé sur des considérations micromécaniques. Ici le milieu hétérogène constitué de blocs, 
mortiers et interface va être remplacé par un milieu homogène équivalent. La loi de 
comportement homogène pourra alors être utilisée pour mener un calcul à l’échelle de la 
structure. Cette approche permet d’éviter la modélisation de chaque pierre à l’échelle de la 
structure ce qui conduit à une simplicité du maillage et une diminution des ressources 
informatiques nécessaires au calcul. Ainsi la modélisation à l’échelle de la structure qui sera 
présentée en partie IV pourra être réalisée sur un maillage sans rapport avec l’appareillage réel 
des maçonneries.  
  Concrètement, l’homogénéisation va consister à identifier les 12 paramètres matériaux du 
modèle d’endommagement homogénéisé pour chaque zone maçonnée. Premièrement, nous 
présenterons la notion de périodicité des maçonneries. Ensuite, nous établirons les propriétés 
élastiques homogénéisées selon trois méthodes : la méthode dite des ressorts en série, une 
méthode analytique 2D et une méthode numérique. Enfin, nous verrons la démarche employée 
pour identifier les paramètres matériaux rendant compte des non-linéarités des maçonneries.  
III.4.1 PERIODICITE DES MAÇONNERIES EN PLACE 
L’observation visuelle des différentes zones maçonnées de l’édifice conduit à distinguer 
deux types de maçonneries : maçonneries périodiques dans 2 directions et les maçonneries 
périodiques suivant une seule direction (éléments en série). Les murs d’élévation supérieure et 
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de soubassement ainsi que les voûtains font partie du premier type, à savoir maçonnerie 
périodique dans les deux directions. Dans la direction perpendiculaire aux joints de lits, la 
périodicité est avérée. En revanche dans l’autre direction, les joints montants ne sont pas 
nécessairement d’espacement constant. Nous ferons cependant l’hypothèse que les joints 
montants sont disposés périodiquement avec un espacement égal à la moyenne des 
espacements réels. 
Les maçonneries d’éléments en séries (nervures d’ogives et d’arcs de tête) ne présentent 
pas de joints montants mais uniquement des joints de lits d’espacement constant. La périodicité 
est donc observée uniquement dans une direction. 
Cet agencement particulier des maçonneries conduit à choisir une méthode 
d’homogénéisation périodique plutôt qu’une méthode des bornes qui est préférée pour les 
maçonneries de blocage. Pour les voûtains, cette méthode est complètement adaptée dans la 
mesure où la maçonnerie est ici constituée uniquement d’un seul parement de pierre. En 
revanche l’auscultation des murs d’élévation nous a révélé la présence d’une fourrure prise 
entre les deux parements extérieurs et intérieurs. Toutefois la faible épaisseur de cette fourrure 
(inférieure à 5 cm pour 60 cm d’épaisseur de mur), et la présence probable de boutisses 
parpaignes nous a conduit, dans un souci de simplification, à négliger cette fourrure et à 
considérer ces maçonneries comme étant constituées uniquement  d’éléments périodiques. 
III.4.2 HOMOGENEISATION LINEAIRE 
Dans un premier temps, pour chaque zone maçonnée, une homogénéisation linéaire a été 
réalisée dans le but d’estimer les caractéristiques élastiques linéaires homogènes de la 
maçonnerie et de mettre en évidence ou non la potentielle anisotropie d’élasticité du matériau. 
Trois méthodes trouvées dans la littérature vont être comparées : l’homogénéisation 
linéaire en série, une homogénéisation analytique et l’homogénéisation numérique élastique. La 
démarche des trois méthodes est expliquée dans un premier temps. Ensuite, un tableau 
synthétique des résultats obtenus à partir des trois stratégies est présenté et discuté. 
III.4.2.1 Méthodes d’homogénéisation linéaire 
Homogénéisation linéaire en série 
L’homogénéisation linéaire en série d’une maçonnerie ne considère que la périodicité dans 
la direction perpendiculaire au joint de lit. Le module d’élasticité homogénéisé, dans cette 
direction, va dépendre d’une part des propriétés mécaniques des constituants (les modules 
d’élasticité de la pierre Ep, du mortier Em , la raideur surfacique ki de l’interface pierre mortier) et 
d’autre part des hauteurs de lit du mortier em et de la pierre ep. La souplesse de l’interface est 
intégrée dans le « module d’élasticité équivalent » du mortier  ,comme indiqué à l’équation (III.4-1) et sur la Figure III.4-1. Le module de mortier 
équivalent dépend ainsi de l’épaisseur du joint de mortier. 
, = 11 + 2¸/ (III.4-1)
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Figure III.4-1 : Homogénéisation linéaire en série avec prise en compte de la souplesse de l’interface 
pierre-mortier 
Le calcul du module homogénéisé dans le sens perpendiculaire 	,
 au joint de lit s’obtient 
alors à partir de l’équation (III.4-2). 
	,
 = / + //, + / (III.4-2)
La démarche est également effectuée dans le sens parallèle aux joints de lit pour les 
maçonneries présentant deux directions de périodicité dans le but d’obtenir une première 
estimation de l’anisotropie d’élasticité des maçonneries. L’ensemble de résultats sont présentés 
dans le Tableau III.4-1. 
Homogénéisation 2D analytique selon [Cecchi and Sab, 2001] 
La deuxième méthode utilisée est celle proposée par Cecchi et Sab [Cecchi and Sab, 2001]. 
Celle-ci est présentée en partie 1. Rappelons que la méthode consiste à estimer analytiquement 
la matrice de rigidité anisotrope d’une maçonnerie périodique dans les deux directions. Les 
données nécessaires au calcul sont les dimensions et les caractéristiques élastiques (module 
d’élasticité et coefficient de Poisson) du mortier et du bloc. Ici, nous utilisons le module 
d’élasticité du mortier équivalent intégrant la raideur d’interface entre la pierre et le mortier. Le 
modèle donne ainsi la possibilité de calculer les modules d’élasticités horizontaux et verticaux 
de la maçonnerie. L’ensemble de résultats sont également présentés dans le Tableau III.4-1.  
Homogénéisation numérique élastique 
Enfin la dernière méthode élastique étudiée consiste à réaliser un calcul élément fini sur un 
mur de maçonnerie pour les maçonneries à deux directions de périodicité (Figure III.4-2(a)) ou 
sur un assemblage de pierres séparées de joints de mortiers montés en série (Figure III.4-2(b)). 
Le nombre de lit de mortier et de blocs dans la largeur pour les maçonneries bi-périodiques ont 
été choisi à partir de recommandation de la RILEM [NF EN 1052-1, 99]. Les maillages serviront 
par la suite à la réalisation de l’homogénéisation non linéaire. Le modèle nécessite la 
connaissance des caractéristiques mécaniques des pierres calcaires et des mortiers de chaux. 
Pour le mortier de chaux, le module équivalent est de nouveau appliqué ce qui permet de 
considérer la raideur à l’interface.  Deux cas de chargement sont envisagés : chargement dans le 
sens vertical et chargement dans le sens horizontal. La récupération du déplacement induit par 
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        (a)    (b) 
Figure III.4-2 : Maillage d’un VER. (a) mur maçonné selon les recommandations RILEM, (b) 
assemblage en série pierre-mortier-pierre 
III.4.2.2 Synthèse des Résultats 
La comparaison des 3 méthodologies employées pour l’homogénéisation des maçonneries 
est indiquée dans le Tableau III.4-1. Les résultats entre chaque méthode sont du même ordre de 
grandeur (avec une différence relative inférieure à 10%).  L’homogénéisation en série 
représente ainsi un moyen de calcul conduisant à l’obtention rapide de la raideur de la 
maçonnerie de pierre appareillée dans les deux directions. Par ailleurs, les résultats de 
l’homogénéisation linéaire font ressortir le fait que les maçonneries des murs d’élévations 
présentent une rigidité verticale plus élevée que celles des voûtes. Les joints de lit  d’épaisseur 
plus faible dans les murs que dans les voûtes ainsi que la hauteur plus élevée des blocs des murs 
expliquent cette tendance. Enfin, il est observé que les modules d’élasticité verticaux sont 
environ deux fois plus faibles que modules horizontaux. Cependant, dans la mesure où les 
structures maçonnées sont généralement chargées dans le sens perpendiculaire au joint de lit, 
nous considérerons le matériau initial sans anisotropie d’élasticité. Le tenseur d’élasticité 
homogénéisé de la maçonnerie sera alors isotrope et déterminé entièrement à partir du module 
d’élasticité vertical EH, v obtenu par l’homogénéisation linéaire numérique. L’estimation des 
modules d’élasticités dans la direction perpendiculaire aux joints de lit réalisée dans cette étude 
nous a toutefois permis d’estimer l’erreur commise par cette hypothèse simplificatrice. 








Homogénéisation en série 
EH, v 3371 2310 961 1444 1164 
EH, h 6162 4720 1752 - - 
Homogénéisation analytique 
[Cecchi and Sab, 2001] 
EH, v 3480 2377 898 - - 
EH, h 6674 4948 1740 - - 
Homogénéisation numérique 
EH, v 3671 2508 1046 1502 1143 
EH, h 6409 4746 1831 - - 
Tableau III.4-1 : Homogénéisation linéaire des maçonneries, modules d’élasticité homogénéisés  
verticaux EH,v et horizontaux EH,h 
Partie III Caractérisation mécanique des maçonneries 
III.4 Homogénéisation des maçonneries par zones 
178
La Figure III.4-3 présente les champs de contrainte pour une contrainte appliquée moyenne 
verticale de 18 MPa. Le profil des contraintes verticales  indique que les joints montants ne 
sont pas chargés (Figure III.4-3(a)). Le flux de contrainte privilégie les zones (en bleu sur la 
figure) de concentration de contrainte de part et d’autre des joints montants. Par ailleurs, la 
différence de rigidité entre les blocs et le mortier est bien observée sur le tracé des contraintes 
horizontales ºº (Figure III.4-3(b)). La contrainte verticale dans les joints est négative et 
implique donc un confinement du joint de mortier. En revanche, de part et d’autre du joint de lit, 
la contrainte dans les blocs est positive et peut atteindre 2 MPa. Les blocs sont ici soumis de part 
et d’autre des joints de lit à un état de contrainte de compression verticale, traction biaxiale 
horizontale. Enfin, notons que la bi-périodicité du profil des contraintes dans les directions x et z 
est globalement constatée. Le mur maillé selon les prescriptions normatives constitue donc une 
bonne approximation du volume élémentaire représentatif. 
(a)                    (b) 
Figure III.4-3 : Homogénéisation linéaire numérique des voûtains : (a) contrainte verticale, (b) 
contrainte horizontale 
Les méthodes d’homogénéisation linéaire ont conduit à la détermination des 
caractéristiques mécaniques élastiques homogénéisées des maçonneries. En revanche ces 
méthodes ne donnent pas la possibilité d’étudier le comportement à la rupture des maçonneries. 
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III.4.3 HOMOGENEISATION NON-LINEAIRE  
L’homogénéisation non-linéaire a pour but de caractériser la résistance en traction et en 
compression de la maçonnerie en distinguant les zones maçonnées. Nous avons mis en évidence 
une différence de comportement en traction (avec faiblesse de l’interface pierre mortier) et en 
compression (avec confinement du joint). Il convient donc de différentier dans la démarche 
d’homogénéisation non linéaire, la traction et la compression. 
III.4.3.1 Homogénéisation non-linéaire en traction 
En traction, nous avons vu que le maillon faible de la maçonnerie était l’interface pierre-
mortier. C’est pourquoi nous considérerons que la résistance homogénéisée en traction de la 
maçonnerie est celle obtenue lors de la campagne expérimentale sur matériau composite pierre-
mortier-pierre : Rt,H = 0.06 MPa. La déformation au pic de traction  áâ,   est déterminée en 
considérant qu’il n’y a pas de pré-endommagement de traction. Enfin, l’énergie de fissuration 4]	 est choisie comme le double du travail élastique au pic (équation (III.4-3)). Dans cette 
équation, l est la hauteur classique des éprouvettes de traction (l=10cm). Nous ferons 
l’hypothèse que la résistance  de rupture en traction est initialement isotrope et identique pour 
toutes les  zones maçonnées. 4]	 = 2 ∗ ¼,	 ∗  áâ, ∗ Q (III.4-3)
III.4.3.2 Homogénéisation non-linéaire en compression 
La démarche sera présentée en prenant l’exemple de l’homogénéisation des voûtains. Un 
tableau récapitulatif des paramètres matériaux homogénéisés non linéaires sera commenté et 
les courbes de comportement homogénéisé de chaque zone seront tracées et étudiées. 
III.4.3.2.1 Démarche de l’homogénéisation non linéaire en 
compression 
La démarche d’homogénéisation en compression des maçonneries est identique pour 
chaque zone maçonnée. Les maillages réalisés dans le cadre de l’homogénéisation linéaire 
numérique présentés Figure III.4-2 sont réutilisés dans le cadre de l’homogénéisation non-
linéaire. Les propriétés mécaniques des éléments constitutifs sont appliquées sur le maillage qui 
différencie les joints de mortier de lit et montant et les blocs calcaires. Notons que le module de 
mortier appliqué tient compte de la raideur surfacique ¸. Le chargement est imposé en 
déplacement afin d’estimer le comportement post-pic de la maçonnerie. Le calcul non linéaire 
permet d’obtenir la loi de comportement globale du mur numérique (Figure III.4-4). L’obtention 
des paramètres homogénéisés de compression se réalise par calage du modèle homogène sur le 
comportement global du mur obtenu numériquement. Ici, 4 paramètres matériaux 
homogénéisés peuvent être identifiés par calage pour chaque zone : 
 le module d’élasticité EH 
 la résistance à la compression homogénéisée : Rc,H 
 la déformation au pic de compression áð,   
 la déformation caractéristique de compression ,·. 
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Figure III.4-4 : Loi de comportements en compression des matériaux constitutifs du voûtain et du 
matériau homogénéisé 
Les courbes de comportement en compression des matériaux constitutifs mortier et pierre 
et du matériau homogène sont présentée sur la Figure III.4-4. Il est observé que la résistance 
homogénéisée (Rc,H  = 15MPa) est proche de celle de la pierre calcaire seule (Rc,P = 17MPa). Ceci 
s’explique de nouveau par le confinement du mortier qui induit une augmentation de sa 
résistance.  
Figure III.4-5 : Profil de rupture du voûtain en phase post-pic :(a)Endommagement de compression, 
(b) ouverture de fissure. 
Néanmoins, le tracé des endommagements de compression permet de mettre en évidence 
le confinement du mortier de lit (Figure III.4-5(a)). Par ailleurs, le confinement entraine un profil 
de fissuration parallèle à la direction de chargement dans les blocs calcaires (Figure III.4-5(b)). 
Enfin, le tracé des contraintes normales verticales en fonction de l’abscisse x sur le profil D1 au 
moment de la rupture est présenté Figure III.4-6. Ce profil est situé sous le joint de mortier à 
l’interface entre la pierre et le mortier. Au  droit des joints montants, la contrainte de 
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reprendre le flux de contraintes. C’est entre chaque joint montant que le flux de contrainte 
transite. La contrainte atteint dans ces zones une valeur proche de la résistance à la compression 
de la pierre de 17 MPa pour le voûtain. Alors, en compression simple la rupture de la 
maçonnerie s’opère par atteinte du pic de compression dans les blocs calcaire de part et d’autre 
du joint de lit. Notons que l’ensemble de ces phénomènes est observé lors de l’homogénéisation 
non linéaire en compression des autres zones maçonnées et est donc indépendant de la valeur 
des paramètres, au moins dans ce domaine de variation. 
Figure III.4-6 : Profil de contrainte normale le long de la droite D1 au moment de la rupture 
III.4.3.2.2 Synthèse de l’homogénéisation non linéaire en compression 
Le comportement homogénéisé en compression de chaque zone maçonnée est présenté 
Figure III.4-7. Parallèlement, les valeurs de la résistance et des modules homogénéisés sont 
indiquées dans le tableau récapitulatif en fin de chapitre (Tableau III.4-2). Ce tableau présente 
également les épaisseurs des joints de lit et la résistance des blocs pour chaque zone. Observons 
que pour chaque zone, la résistance en compression de la maçonnerie Rc,H  atteint quasiment 
celle de la pierre. La faible épaisseur des joints de lit ainsi que la forte différence d’élasticité 
entre mortier et pierre entraine un confinement du mortier en compression. Ainsi la rupture se 
réalise par atteinte du pic de compression au niveau de la pierre calcaire. Enfin, il n’existe pas de 
dépendance entre la raideur de la maçonnerie et la résistance en compression. Nous 
considérerons que cette résistance est isotrope. Il est important de souligner que les résistances 
en compression sont établies de manière déterministe et qu’aucun coefficient partiel n’est 
appliqué pour le moment. Nous verrons dans la partie 4 comment considérer la dispersion de la 









Epaisseur du joint de lit (mm) 10 10 18 18 18 
Résistance en compression de 




EH(GPa) 3671 2508 1046 1502 1143 
Rc,H(MPa) 19.4 9.8 14.9 15.7 20.9 
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Figure III.4-7 : Lois de comportement homogénéisées en compression des cinq zones maçonnées 
III.4.3.3 Synthèse de l’homogénéisation non linéaire  
Le Tableau III.4-3 récapitule l’ensemble des paramètres identifiés par homogénéisation non 
linéaire de la maçonnerie. Par ailleurs, certains paramètres non discutés précédemment sont 
introduits. Premièrement, la masse volumique ρH de la maçonnerie est homogénéisée par zone  à 
partir des masses volumique de chacun des constituants et des dimensions des éléments joints 
et mortier. Le coefficient de Poisson νH, le coefficient de Drucker Praguer δH ainsi que le 
coefficient de dilatance βH sont tous considéré égaux à ceux identifiés sur la pierre calcaire. 












ρH (kg/m3) 1990 1760 1900 1910 1990 
EH(GPa) 3670 2510 1050 1500 1140 
νH 0.22 0.20 0.22 0.21 0.22 
Rc,H(MPa) 19.4 9.8 14.9 15.7 20.9  ÞÉË,Êß (mm/m) 6 5 19 13 23  Þß,Î(mm/m) 20 18 6 8 8.5 
Rt,H (MPa) 0.06  ÞÉÍ,Êß (μm/m) 16 23 57 40 52 æÍ,ç  (J/m²) 0.2 0.3 0.7 0.5 0.6 
δH 0.4 
βH 0.2 ÉÉ,(MPa) 0.12 
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III.4.4 CONCLUSION 
A partir des données géométriques des maçonneries et des caractéristiques mécaniques de 
chacun des constituants, une homogénéisation a été menée en distinguant chaque zone 
maçonnée. Celle-ci présente l’originalité de considérer une souplesse au niveau de l’interface 
pierre-mortier. L’homogénéisation linéaire a mis en évidence l’anisotropie d’élasticité. Dans la 
mesure où les différents éléments maçonnés sont montés de telle sorte que le chargement 
s’applique généralement dans le sens perpendiculaire aux joints de lits, nous prenons le parti de 
ne pas considérer cette anisotropie initiale et ce dans un souci de simplification de la loi de 
comportement homogénéisée.  
La différence de comportement à rupture en traction et en compression nous a conduit à 
mener une démarche d’homogénéisation spécifique pour chaque type de sollicitation. Dans le 
domaine de la traction,  l’interface bloc-mortier constitue le maillon faible, quel que soit la zone 
maçonnée. La résistance en traction de la maçonnerie est choisie égale à celle de l’interface, et 
identique dans toutes les zones. En compression, la simulation numérique d’un essai de 
compression sur un mur maçonné a démontré le fort confinement du mortier dans chaque zone 
maçonnée. De ce fait, les résistances homogénéisées pour chaque zone sont proches de celles 
des pierres calcaires.  
III.5 CONCLUSION GENERALE DE LA PARTIE III 
Premièrement, nous avons présenté l’ensemble des essais mécaniques réalisés en 
laboratoire. Ceux-ci comprennent des expérimentations sur carottes prélevées in situ ainsi que 
sur matériaux « neufs » équivalents à ceux en place sur l’édifice ancien. Les phénomènes non 
linéaires et le comportement jusqu’à rupture ont ainsi été mis en évidence aussi bien dans le 
domaine de la traction que de la compression. En traction, la rupture s’opère au niveau de 
l’interface pierre mortier, en compression le confinement du joint de mortier entraîne une 
rupture par écrasement des blocs calcaires.  
Le modèle d’endommagement s’est montré efficace pour simuler le comportement 
mécanique des matériaux seuls et de l’assemblage composite et reproduire les phénomènes 
observés expérimentalement (confinement du mortier et fissuration verticale des blocs). Les 
équations constitutives faisant appel à 12 paramètres d’identification du comportement linéaire 
et non-linéaire, ont été introduites préalablement.  Les caractéristiques mécaniques intrinsèques 
des matériaux ont été obtenues par analyse inverse.  
A l’issue d’une recherche bibliographique menée à l’occasion de cette thèse, des lois de 
corrélations ont été proposées entre les paramètres mécaniques principaux caractéristiques des 
pierres calcaires.  Grâce à cette étude, les paramètres peuvent être déterminés par une simple 
mesure non destructive de la vitesse de propagation des ondes ultrasonores dans les pierres, sur 
site. Cette étude statistique pourra être utilisée dans le cadre de l’étude structurelle d’autres 
édifices. Dans notre cas, elle a participé à l’évaluation des caractéristiques des pierres de la 
bibliothèque du CNAM, et donc des maçonneries. Au sujet des mortiers, nous avons considéré 
qu’ils présentaient des propriétés mécaniques équivalentes aux mortiers formulés en 
laboratoire. Cette hypothèse est autorisée par le fait que la résistance à la compression de la 
maçonnerie est fortement dépendante de la pierre en raison du confinement du mortier. 
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A ce stade, nous sommes en connaissance de : (1) les données mécaniques de chaque 
constituant, (2) la géométrie des maçonneries et (3) la validation du modèle à reproduire les 
phénomènes de rupture en compression de l’assemblage. A partir de la collecte de l’ensemble de 
ces données, une homogénéisation a été réalisée par zones, dans le domaine linéaire et non 
linéaire. L’anisotropie d’élasticité des maçonneries, bien que calculée, ne sera pas prise en 
compte dans le calcul de structure, seuls les modules homogénéisés verticaux seront utilisés 
comme modules initiaux isotropes. Pour l’estimation des résistances, nous avons différencié la 
traction de la compression. La faiblesse de résistance à l’interface pierre mortier nous a conduit 
à considérer une résistance de traction de la maçonnerie similaire pour toutes les zones et égale 
à la résistance de traction obtenue expérimentalement sur les assemblages composites pierre-
mortier-pierre. En compression, la simulation numérique de murets de maçonnerie a permis 
d’identifier la résistance de rupture des maçonneries de chaque zone. Les résistances obtenues 
sont proches des résistances de compression des calcaires ce qui s’explique par le confinement 
du joint. 
Figure III.5-1 : Organigramme de détermination des paramètres homogénéisés des matériaux 
La démarche générale d’obtention des paramètres mécaniques des maçonneries d’un 
monument historique qui est proposée dans ce travail présente l’intérêt d’être respectueuse de 
l’ouvrage. En effet, l’obtention des paramètres mécaniques des calcaires en place se réalise à 
partir de mesures de vitesse de propagation d’ondes sonores. L’observation visuelle minutieuse 
des maçonneries ainsi que les relevés radars conduisent quant à eux à fournir la géométrie, la 
composition et l’agencement des blocs calcaire. Les carottages peuvent ainsi être limités. 
Concernant l’homogénéisation, nous avons vu qu’une simple approximation de la raideur de la 
maçonnerie par un modèle de ressorts en série conduisait à des résultats satisfaisants. 
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l’estimation de sa résistance à la compression et sa capacité à redistribuer les efforts du fait de la 
fissuration Localisée. 
En résumé, cette partie s’est donc attachée à déterminer les caractéristiques 
homogénéisées des différentes zones maçonnées répertoriées sur l’édifice. Une démarche 
globale multi-échelle fut adoptée. L’organigramme de la méthode est présenté en Figure III.5-1. 
Elle consiste à identifier les propriétés mécaniques des matériaux constituant les maçonneries 
(à l’échelle du constituant) afin d’estimer les caractéristiques homogènes à l’échelle du matériau 
maçonnerie par l’utilisation de méthodes d’homogénéisation. Ces caractéristiques seront alors 
appliquées dans une modélisation à l’échelle de la structure afin d’estimer le comportement 
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Partie IV ANALYSE STRUCTURELLE 
L’analyse structurelle vise à comprendre le comportement mécanique des murs et de la 
voûte gothique de la bibliothèque du CNAM, c’est-à-dire son mode de déformation, de fissuration 
et de ruine. La partie II de ce manuscrit a mis en relief les dévers observés aujourd’hui sur les 
éléments structurels d’élévation. Il semble qu’ils se soient produits à l’époque de  la mise en 
place des voûtes. Cette constatation implique ces dévers ne soient que partiellement en relation 
avec la fissuration constatée de nos jours. Notre  objectif premier a été de vérifier cette 
hypothèse. L’objectif final de l’analyse structurelle est d’estimer la marge de sécurité de la 
bibliothèque du CNAM vis-à-vis de sa stabilité.  
Ce chapitre est fractionné en 5 parties. Premièrement, la méthodologie visant à l’évaluation 
d’une marge de sécurité vis-à-vis de la ruine de l’édifice sera présentée. Le choix de la 
modélisation d’une seule travée sera introduit. Puis, nous verrons quels sont les modes de 
rupture possibles de la bibliothèque. Enfin la définition de la marge de sécurité sera proposée. 
Nous verrons que celle-ci consiste à étudier séparément la voûte qui pousse sur ses appuis et le 
contrefort qui reçoit la poussée des voûtes. 
Deuxièmement, un critère de rupture des maçonneries sera proposé. Celui-ci doit prendre 
en compte, d’une part, le comportement à la rupture d’une section fissurée et, d’autre part, les 
dispersions des valeurs de la résistance des maçonneries au sein d’une même zone. Un critère 
sera finalement proposé sur la contrainte normale maximum agissant sur la structure. 
Troisièmement, le comportement mécanique de la voûte seule, sans les murs, sera étudié. 
Une première étude cinématique conduira à estimer, à partir de l’ouverture de fissures mesurée 
sur site, le déplacement d’appuis qu’a subit la voûte depuis sa mise en charge. C’est cette analyse 
qui nous permettra de certifier que seule une partie du dévers est à l’origine des fissures 
actuelles. Ensuite, une analyse numérique permettra de déterminer le mode de rupture de la 
voûte soumise à un déplacement d’appuis et de définir ainsi la marge de sécurité en termes de 
dévers supplémentaire autorisés. 
Quatrièmement, le comportement mécanique d’un contrefort jusqu’à rupture sera présenté 
ainsi que sa marge de sécurité vis-à-vis de sa rupture par flexion composée. 
Enfin, une synthèse des deux comportements (voûte et contreforts) sera présentée afin de 
déterminer le point de fonctionnement actuel, de comprendre le comportement global de 
l’édifice, et de conclure quant à sa stabilité. 
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IV.1 DEFINITION DE LA MARGE DE SECURITE 
Pour définir la notion de « marge de sécurité » de la structure 3D composée de murs et de 
voûtes gothiques, nous avons cherché au préalable à identifier les mécanismes de ruine 
possibles. Premièrement, la démarche de modélisation globale d’une travée courante de l’édifice 
sera présentée. Nous nous sommes interrogés sur les différentes causes pouvant entrainer la 
ruine de cette travée courante par effondrement des voûtes. Deux causes d’effondrement, 
intimement liées, ont été retenues : (1) un déplacement relatif horizontal des appuis de voûte 
conduisant à leur rupture et (2) la rupture  des éléments porteurs, à savoir les contreforts. Nous 
avons  analysé ces deux causes indépendamment avant de proposer une définition de la marge 
de sécurité de l’édifice. 
IV.1.1 MODELISATION GLOBALE D’UNE TRAVEE COURANTE DE LA 
BIBLIOTHEQUE 
L’évaluation de la stabilité de l’édifice est introduite sur une travée courante (travée 4 en 
Figure IV.1-1(a)). Le mot « courant » signifie que la travée ne présente pas d’épaulement 
extérieur. Un schéma structurel simplifié de cette travée est présenté en Figure IV.1-1(b). Le 
contrefort ABC est continu et présente 3 liaisons. La liaison A représente la connexion entre la 
fondation du contrefort et le sol. Nous verrons que celle-ci peut être modélisée par une raideur 
en rotation. La liaison C représente la connexion entre la panne sablière de la charpente et la tête 
des contreforts. Les voûtes BDE présentent 2 liaisons au niveau de leurs appuis : les liaisons B 
des voûtes avec le contrefort assurées par les tas-de-charge et la liaison E entre l’appui 
intermédiaire et la colonne. Celle-ci peut être modélisée comme un appui glissant dans la 
mesure où la rigidité en flexion de la colonne est négligeable. A priori, les liaisons des voûtes 
entre elles sont rigides mais nous verrons que la création des fissures au niveau de la voûte nous 
amènera à considérer des rotules aux nœuds B, D et E. Cette travée courante étant symétrique, la 
structure a été simplifiée (Figure I.1-1(c)). 
             (a)    (b)             (C) 
Figure IV.1-1: Schéma mécanique d’une travée courante de la bibliothèque. (a) coupe transversale 
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IV.1.2MECANISMES DE RUPTURE DE L’EDIFICE
Imaginons alors la phase de décintrement des voûtes (Figure IV.1-2). Cette opération 
délicate, consistant à enlever les cintres nécessaires à la construction des voûtes, va entrainer la 
mise en charge de celles-ci. Nous avons vu dans la partie « bibliographie » que la voûte exerçait 
sur ses appuis un effort oblique décomposé en un effort horizontal ~⃗  (ou poussée au vide) et un 
effort vertical ~⃗ . Dans notre cas, l’effort horizontal est nécessairement repris par le contrefort 
au niveau de la liaison B et se compense avec l’effort de la voûte symétrique au niveau de la 
liaison E. L’appui B n’étant pas rigide, un déplacement horizontal Ø du point B vers l’extérieur 
va irrémédiablement apparaître. L’écartement des appuis de voûte va induire un affaissement en 
clé de voûte Ø. La propagation de fissures au niveau des points B, D et E de la voûte va 
entrainer la formation de rotules.  
Figure IV.1-2: Mécanisme lié au décintrement de la voûte 
Deux mécanismes de rupture possibles de la structure peuvent être alors mis en évidence. 
Le premier concerne la voûte.  Celle-ci n’est soumise qu’à son poids propre. Aucune charge 
d’exploitation ne vient s’y ajouter. Estimer la marge de sécurité de la voûte en augmentant 
progressivement son poids propre jusqu’à la rupture n’a pas de sens. En revanche, l’étude de 
l’action d’un déplacement horizontal au niveau des appuis pourra permettre d’estimer la 
capacité intrinsèque de la voûte à s’adapter aux déplacements horizontaux Ø de ses appuis. A 
partir d’un déplacement critique noté  ØË{ qu’il conviendra d’estimer, la voûte ne trouve plus 
d’équilibre statique.  
Le second mécanisme de rupture concerne l’élément porteur : le contrefort. La poussée au 
vide de la voûte va conduire, d’une part, à la flexion du contrefort et, d’autre part, à la rotation de 
la fondation entrainant le déplacement Ø. Le contrefort peut ainsi présenter un risque de 
d’instabilité lié au renversement du mur ou un risque de rupture lié au critère de rupture des 
maçonneries. Enfin, notons que les deux mécanismes de rupture associés à la voûte et au 
contrefort sont intimement liés. En effet, la mise en charge de la voûte implique d’une part 
l’apparition d’un effort horizontal qui peut être préjudiciable pour le contrefort et d’autre part 
l’apparition d’un déplacement horizontal, d’autant plus important que la raideur du contrefort 
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IV.1.3 DISTINCTION DU COMPORTEMENT DE LA VOUTE ET DE 
CELUI DU CONTREFORT 
Pour résoudre ce problème, la méthode proposée consiste à étudier indépendamment le 
comportement de la voûte et le comportement du contrefort. Etudions dans un premier temps le 
cas de la voûte. On imagine le cas de chargement composé des deux étapes suivantes : (1) 
application progressive du poids propre de la voûte jusqu’à son poids réel, l’appui B étant bloqué 
(Ø = I), (2) application progressive du déplacement horizontal de l’appui B Ø vers 
l’extérieur en maintenant le poids propre constant. Nous verrons dans l’étude approfondie de la 
voûte que la loi reliant la poussée au vide ~⃗  avec le déplacement horizontal imposé Ø 
présente l’allure représentée en Figure IV.1-3. Lors de la phase (1) correspondant à l’application 
progressive du poids propre, la poussée au vide augmente nécessairement tandis que le 
déplacement horizontal reste nul en raison du blocage de l’appui. Dans cette phase, si le 
chargement volumique reste faible, aucune fissuration n’apparait. Ensuite, l’application de la 
phase (2) avec déplacement imposé créée une diminution de l’effort. Cette phase correspond à 
l’ouverture des fissures produisant des rotules plastiques en B, D et E. Enfin, il est observé une 
phase relativement stable jusqu’à un déplacement critique ØË{ au-delà duquel l’effondrement de 
la voûte est atteint. Nous verrons comment estimer ce déplacement critique. 
Figure IV.1-3: Loi de comportement de la voûte seule 
Parallèlement, il convient d’étudier le comportement du contrefort seul vis-à-vis de la 
sollicitation horizontale qu’exerce la voûte sur celui-ci. Dans un premier temps, une mise en 
charge du contrefort est appliquée. Elle correspond à l’application de son poids propre et 
l’application de l’effort généré par la charpente sur le nœud C. Dans un deuxième temps, un 
effort horizontal est appliqué au niveau de la liaison B, et ce jusqu’à rupture. Notons que pour le 
moment, nous ne savons pas comment la rupture du contrefort peut se produire, mais 3 cas de 
figure peuvent être imaginés : (a) effondrement par instabilité, (b) rupture en flexion composée 
en pieds du mur, (c) rupture du sol sous la fondation. Quelque-soit le mode de rupture, nous 
obtiendrons une courbe de comportement force-déplacement d’une allure équivalente à celle 
présentée sur la Figure IV.1-4. Il est constaté, nous le verrons, premièrement une phase élastique 
puis deuxièmement une baisse de rigidité jusqu’à l’effort critique ~Ë{ conduisant à la ruine du 
contrefort. Contrairement à la voûte où l’on introduit un déplacement critique, ici c’est plutôt 
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Figure IV.1-4: Loi de comportement du contrefort seul 
IV.1.4MARGE DE SECURITE VIS-A-VIS DE LA RUINE DE LA 
STRUCTURE 
En réalité, les comportements de la voûte et du contrefort sont intimement liés. En effet, la 
continuité des déplacements du nœud B implique que le déplacement horizontal en B du 
contrefort est nécessairement égal au déplacement horizontal du pied de voûte. De plus, 
l’équilibre du nœud B implique l’égalité des efforts selon le principe d’action réaction. Ainsi 
l’effort appliqué par la voûte sur le contrefort est nécessairement l’opposé de l’effort du 
contrefort sur la voûte. Notons que la création de la roture plastique par fissuration conduit à 
négliger le moment transmis par cette liaison. 
Ainsi, le système étudié, s’il est stable, admet un point unique de fonctionnement Pf 
correspondant à l’intersection des deux courbes de comportement. On voit alors apparaître trois 
possibilités (Figure IV.1-5). Le premier cas est celui correspondant à la stabilité du système. Un 
point de fonctionnement Pf  existe. Celui-ci est défini par le couple effort horizontal de 
fonctionnement ~,ç , et déplacement horizontal de fonctionnement Øç. Dans ce cas de figure, le 
contrefort est suffisamment rigide pour éviter l’atteinte du déplacement critique ØË{ et la 
poussée au vide  ~,ç de la voûte est suffisamment faible vis-à-vis de l’effort critique ~Ë{.  
Figure IV.1-5: Cas de figures possibles vis-à-vis de la stabilité du système. 
Le deuxième cas de figure correspond à la rupture de la voûte par dépassement du critère 













Cas 1 : système stable Cas 2 : rupture de la voûte Cas 3 : rupture du contrefort
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poussée de la voûte ne présente pas de rigidité suffisante vis-à-vis du déplacement horizontal de 
l’appui de voûte. Enfin le dernier cas de rupture peut survenir par atteinte de l’effort critique 
conduisant au renversement du mur (cas 3). 
Cette méthode présente un intérêt majeur en termes de dimensionnement de solution de 
confortation de l’édifice. Nous verrons qu’elle permet d’estimer la raideur minimale des tirants à 
mettre en place pour éviter de façon certaine un déplacement excessif des pieds de voûte.  
Afin d’estimer ces marges de sécurité, il apparait indispensable de calculer l’effort critique 
et le déplacement critique. Pour quantifier ces valeurs, il est nécessaire de mettre en place un 
critère de rupture des maçonneries prenant en compte d’une part les différents types de 
sollicitations dans une section et d’autre part le caractère aléatoire de la résistance des 
maçonneries dans chaque zone. Les limites critiques de déplacement ØË{  et de force  ~Ë{ seront 
issues des limites probabilistes en contraintes à l’échelle microscopique. La méthode consiste 
par conséquent à étudier séparément  la rupture de la voûte et du contrefort par une approche 
multi-échelle intégrant  une approche probabiliste. Le chapitre suivant s’attache à définir le 
critère de rupture des maçonneries. 
IV.2 CRITERE DE RUPTURE DES MAÇONNERIES 
Nous avons vu dans la partie bibliographique que les voûtes soumises à un chargement 
supplémentaire en déplacement vont se fissurer au droit des sections les plus sollicitées (flexion 
composée). La Figure IV.2-1  décrit ce phénomène. Trois cas sont présentés. Dans le cas de la 
compression pure  (a), un effort normal centré agit sur la section. Ce cas de chargement induit 
un état de contrainte quasi uniforme. Les cas (b) et (c) correspondent à la flexion composée, 
sans ou avec traction. 
 
Figure IV.2-1: Profil des contraintes normales agissantes selon différent cas de chargement de la 
section 
Imposer  un déplacement d’appui entraine l’apparition d’un moment de flexion. Pour un 
chargement  suffisamment important, certaines sections présenteront un état de contrainte 
normal nul en fibre extrémale (b). Dans le domaine élastique, ce cas survient lorsque 
l’excentricité e du point d’application de l’effort normal est égale à 1/6 de la hauteur totale de la 
section.   Pour une excentricité supérieure, une fissure apparait (c). Lorsque la fissure se 















début de la fissuration
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σMax σMax
σMax
Partie IV Analyse structurelle 
IV.2 Critère de rupture des maçonneries
193
plastique. Le système à l’échelle de la structure devient quasiment isostatique. L’effort normal 
qui doit être repris par la section reste constant. Ainsi, au fur et à mesure que l’aire comprimée 
de la section diminue, le diagramme de contrainte voit sa contrainte agissante maximale &º en 
fibre extrémale augmenter jusqu’à une valeur ultime conduisant à l’éclatement du bloc et à 
l’effondrement de la voûte ou du renfort.  
Enfin, notons que le calcul à l’échelle de la structure avec l’utilisation du modèle 
d’endommagement permet de prendre en compte la redistribution des contraintes au niveau 
des sections fissurées et ainsi de déterminer la contrainte maximale agissante en fibre 
extrémale. La question que l’on est amené à se poser est de savoir à partir de quelle contrainte 
maximale agissante la rupture survient. Il est nécessaire pour cela de comparer cette contrainte 
agissante maximale à une contrainte résistante (ou ultime). L’objet du présent chapitre est donc 
la définition du critère de rupture de la maçonnerie. 
IV.2.1 ELABORATION DU CRITERE DE RUPTURE  
Nous avons déterminé dans la partie III de ce manuscrit les résistances en compression des 
maçonneries ¼Ü,	 en distinguant les zones maçonnées. Cependant, cette estimation,  découle de 
la  simulation numérique d’un muret de maçonnerie  soumis à un chargement centré et donc 
sollicité en compression pure. Elle n’est pas valable dans les sections dont le comportement est 
dominé par la flexion, et ce pour deux raisons. 
La première raison tient au fait que la résistance à la compression du matériau maçonnerie 
est liée au  confinement du mortier. Dans le cas d’un chargement centré,  le confinement du 
mortier est uniforme sur toute la section. Mais, en flexion composée, la répartition de la 
contrainte n’est pas uniforme. Elle suit la loi contrainte-déformation correspondant au modèle 
choisi (quasi linéaire pour de faibles compressions). 
La seconde est liée au phénomène de fissuration. Nous avons vu que les fissures se 
propagent à l’interface pierre-mortier. C’est donc au droit de cette interface que la contrainte 
normale agissante augmente à mesure que la fissure se propage. La rupture en compression 
d’une section va alors intervenir sur une hauteur réduite de mortier.  
Ainsi, dans une section sollicitée en flexion composée jusqu’à rupture, on assiste à la fois à 
la diminution de la hauteur confinée de mortier et à la variation non uniforme des contraintes 
sur ce mortier confiné. Notre recherche a démontré que ces deux phénomènes couplés 
diminuent l’effet de confinement du mortier et donc la résistance homogénéisée de la 
maçonnerie.   La résistance homogénéisée déterminée en compression n’est par conséquent 
qu’une approximation du comportement réel, d’autant plus réaliste que l’effort dans la 
maçonnerie est centré, et d’autant plus approximative que l’effort est excentré. 
Dans une structure maçonnée, les sections peuvent travailler en compression simple ou en 
compression excentrée. Pour adapter notre modèle à tout type de sollicitation sans avoir besoin 
de ré-homogénéiser constamment le comportement, nous pourrions procéder par analyse multi-
échelle en faisant appel à un module d’homogénéisation dans les zones critiques par exemple). 
Néanmoins, cela serait relativement complexe à mettre en œuvre. Nous proposons donc une 
approche plus adaptée à l’ingénierie, consistant à définir la contrainte maximale de compression 
à ne pas dépasser à l’aide d’une approximation, qui tient compte de la modification de la 
contrainte à rupture dans les zones où l’effort est fortement excentré, cette approximation a 
l’expression suivant : 
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 &º  <  ¾ ¼Ü,	©  (IV.2-1)
Dans cette expression, ¼%,	 représente la résistance de compression de la maçonnerie 
homogénéisée sous chargement centré. Le paramètre  ¾  est un coefficient de fonctionnement 
qui prend en compte la diminution de la résistance homogénéisée de la section sous chargement 
de flexion composée. Il est issu d’une série d’homogénéisations en conditions de force excentrée, 
réalisée antérieurement au calcul de l’ouvrage, comme nous le verrons dans le prochain 
paragraphe. Enfin, © est le coefficient partiel de sécurité. Ce dernier permet de considérer la 
dispersion de résistance des maçonneries. Nous allons expliquer dans ce qui suit comment 
obtenir ces variables et paramètres. 
IV.2.2DETERMINATION DE ¾ 
IV.2.2.1 Mécanisme de ruine d’une interface en flexion composée 
Une étude numérique à l’échelle d’une section d’une nervure d’ogive a été réalisée afin de 
déterminer l’état de contrainte au moment de la ruine de la voûte, en flexion composée. Le calcul 
non linéaire a été réalisé par la méthode des éléments finis au moyen du code Cast3m.  
 
Figure IV.2-2: Maillage et conditions aux limites 
Le maillage et les conditions aux limites sont présentés Figure IV.2-2. Dans la largeur de la 
nervure (direction x), un plan de symétrie (0,y,z) a été considéré afin de ne mailler que la moitié 
du système. Un  plan de symétrie est également considéré à mi épaisseur du bloc (direction y). 
Ainsi, les déplacements sont bloqués sur ce plan dans la direction y. Enfin, la moitié de 
l’épaisseur de mortier est considérée. Sur la zone inférieure de hauteur ℎ½, aucun chargement 
n’est appliqué de manière à simuler la présence d’une fissure. Sur la zone supérieure de 
hauteur ℎ% , un déplacement triangulaire dans la direction y est imposé pour simuler un état de 
flexion composée. Cette hauteur ℎ% est une variable du problème (elle peut varier de 0 à  ℎ dans 
le cadre d’une étude paramétrique).  La valeur maximum du déplacement en fibre supérieure est 
notée ,©&º.  Pour chaque valeur possible de ℎ% , le déplacement est imposé progressivement 
jusqu’à rupture de l’échantillon. Trois cas de chargement (a), (b) et (c) présentés dans le 
paragraphe précédent sont étudiés. Le premier consiste à imposer un déplacement uniforme sur 
Mortier
Pierre
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la hauteur totale de la section afin de simuler le comportement de la section en compression 
simple. Le deuxième consiste à imposer un déplacement de forme triangulaire, également sur la 
hauteur totale de la section. Enfin, le troisième cas consiste à imposer le déplacement 
triangulaire sur le tiers supérieur de la section, c’est-à-dire pour une hauteur comprimée ℎ% =#  ℎ. 
La Figure IV.2-3() indique le comportement global de l’échantillon en distinguant les trois 
cas de chargement. La contrainte moyenne présentée en abscisse représente l’effort normal 
appliqué divisé par la section réduite de hauteur ℎ% .  Le cas (a), correspondant à la compression 
simple, présente une allure équivalente à celle obtenue lors de l’homogénéisation non linéaire  
en compression centrée de la nervure d’ogive.  La contrainte moyenne est d’environ 16 MPa et 
correspond à la contrainte de résistance à la compression ¼%,	 de la nervure d’ogive sous 
compression simple établie dans le chapitre relatif à l’homogénéisation des maçonneries. Nous 
avions alors remarqué que cette contrainte de rupture homogénéisée était proche de la 
résistance à la compression de la pierre. Le profil des contraintes normales dans ce cas de 
chargement indique que la contrainte de compression atteinte à la rupture a une valeur quasi-
uniforme de 16 MPa en partie centrale (Figure IV.2-3()). La chute de contrainte au niveau des 
fibres extrémales de la section est due à la présence de la bande périphérique 
d’endommagement du mortier liée au confinement moins important du joint sur le pourtour de 
la section.  
()       () 
Figure IV.2-3: () Courbe contrainte moyenne-déformation en fibre supérieure, () Profil de 
contrainte normale dans la hauteur de la section au moment de la rupture 
Le cas (b) correspond au cas de flexion composée avec une section entièrement comprimée. 
Il est observé ici une résistance moyenne plus faible de 10 MPa. Le profil de contrainte dans la 
hauteur de la section lors de la rupture de l’échantillon varie linéairement jusqu’à atteindre une 
contrainte maximale de 16 MPa au niveau de l’abscisse z=0.24m. La rupture est atteinte dans ce 
cas par franchissement du critère de compression au niveau de la pierre à cette abscisse.  
Enfin, le cas (c) qui simule un chargement de flexion composé au sein d’une section fissurée 
jusqu’au 2/3 de la hauteur, laisse apparaitre une contrainte moyenne de compression d’environ 
10 MPa. Ici, encore, le profil de contrainte normale associé à la rupture de l’échantillon atteint un 
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pic correspondant à la résistance mécanique de la pierre. Notons que ce diagramme de 
contrainte présente une symétrie et peut être approché par un diagramme triangulaire isocèle. 
On peut donc conclure que la contrainte résistante homogénéisée ¼%,	  évaluée en 
compression simple est surestimée de 60% par rapport à la contrainte moyenne de la zone 
comprimée en flexion composée. Ceci ne va pas dans le sens de la sécurité. En effet le maillage de 
la voûte ne sera jamais aussi fin que celui utilisé ici pour analyser la rupture en flexion 
composée ; la perte de résistance en compression de la zone comprimée par déconfinement du 
joint coté comprimé, en particulier, ne sera pas perçue par le maillage grossier ; il conviendra 
par conséquent de traiter avec attention la contrainte maximale de compression en section 
fissurée, en la comparant, non pas à la compression homogénéisée de la maçonnerie, mais à la 
contrainte réduite calculée ci-dessus, qui elle considère le déconfinement du joint coté 
comprimé lorsque la hauteur comprimée devient très faible.  
Par ailleurs, la rupture de la section survient par atteinte du critère de compression de la 
pierre calcaire. Cette information est vérifiée par le tracé des taux de compression %  à la rupture 
pour chaque type de sollicitation (Figure IV.2-4). La variable scalaire %  représente un indicateur 
de degrés de chargement en compression-cisaillement. Ce taux est défini par l’équation (III.2-4).  
Si % = 0 le chargement en compression cisaillement est nul.  
Si % = 1  La valeur du critère de Drucker, correspondant au pic de la loi de comportement, 
est atteinte et la rupture en compression de l’élément survient. Cette variable a été ajoutée au 
modèle LMDC pour permettre une visualisation directe du taux de compression cisaillement en 
chaque point du maillage, comme illustré sur la figure suivante (Figure IV.2-4). 
% =
Ú ¾:  ¾2 +  ¶7(  )3 
¼Ü  1√3 − 3  
(IV.2-2)




Cas (a) Cas (b) Cas (c)
: Champs cinématique imposé 
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Ainsi, dans les trois types de sollicitations (a) (b) (c), la rupture découle de l’éclatement des 
blocs calcaires en compression. En fonction du chargement appliqué, l’éclatement du bloc 
survient sur la hauteur totale du bloc (cas (a)) ou seulement au niveau de la hauteur comprimée 
(cas (c)). 
De plus, dans les trois cas de chargement, on voit apparaitre une fissuration de traction 
parallèle à la direction de chargement dans la pierre attestant l’éclatement des blocs calcaires en 
compression (Figure IV.2-5). 
Figure IV.2-5: Profil de fissuration à la rupture pour les trois cas de chargement 
Enfin, le tracé des endommagements de compression au moment de la rupture met en 
évidence les bandes périphériques de plastification du mortier. Dans le cas de la compression 
centrée (a), la bande est périphérique. Pour une excentricité non nulle, la bande périphérique se 
localise en partie supérieure de l’échantillon. Le, mortier ne fait alors plus l’objet d’un 
endommagement homogène et uniforme ce qui explique en partie la diminution de la résistance 
moyenne de la section réduite et le diagramme de contrainte à rupture en forme de triangle 
isocèle. 
Figure IV.2-6: Endommagement de compression cisaillement dans le mortier à la rupture pour les 








Cas (a) Cas (b) Cas (c)
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Nous allons voir dans ce qui suit comment prendre en compte la diminution de résistance 
moyenne de la section due au déconfinement du joint lorsque la zone comprimée résiduelle est 
étroite, cela consistera à utiliser le coefficient ¾  permettant de faire le lien entre l’analyse 
structurelle et l’analyse plus fine que nous venons de voir. Ce critère devra également prendre 
en compte la dispersion de résistance de la maçonnerie au niveau de chaque zone. Nous allons 
donc voir dans le chapitre suivant comment quantifier cette dispersion. 
IV.2.2.2 ¾en compression simple 
La Figure IV.2-7 présente les profils simplifiés des contraintes agissantes et résistantes 
d’une section maçonnée en compression simple. Le diagramme des contraintes agissantes est 
obtenu par la simulation numérique à l’échelle structurelle. Le diagramme simplifié de 
contraintes résistantes a été déterminé lors de l’analyse mésoscopique présentée dans le 
chapitre IV.2.2.1. En compression simple, mis à part les phénomènes de bord lié à la bande 
périphérique d’endommagement du mortier, le profil de contrainte à la rupture à l’échelle 
mésoscopique est relativement uniforme, et d’une valeur proche de la résistance homogénéisée 
centrée ¼%,	 . On considère alors par simplification un diagramme de contrainte rectangulaire 
sur toute la hauteur et de valeur ¼%,	. Dans ce type de sollicitation, le critère de rupture sur la 
contrainte maximum agissante de calcul (équation (IV.2-4)) est obtenu simplement à partir de 
l’inéquation (IV.2-3) qui stipule que l’effort normal agissant doit toujours être inférieur à l’effort 
normal résistant. µ¾ < µá¾ (IV.2-3)
En compression simple :  &º < ¼%,	 (IV.2-4)
Figure IV.2-7: Profils simplifiés des contraintes normales agissantes et résistantes dans une section de 
maçonnerie sous chargement de compression simple 
IV.2.2.3  ¾ en flexion composée 
La modélisation à l’échelle mésoscopique du comportement du joint de mortier en flexion 
composée a mis en évidence un phénomène d’éclatement des angles des blocs calcaires induit 
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résistance de la section, mais conduit, comme nous l’avons vu à décharger le bord externe (coté 
comprimé). Deux conséquences directes découlent de cette observation : (1) la résistance 
moyenne de la section est plus faible que la résistance obtenue dans le cas d’un chargement de 
compression simple, (2) le profil de contrainte à la rupture dans la section réduite peut être 
approché par un diagramme triangulaire isocèle à partir d’une certaine ouverture de fissure. La 
contrainte normale maximale constatée sur le profil de contrainte microscopique à rupture reste 
égal à la contrainte à la contrainte de rupture de la maçonnerie en compression simple ¼%,	, 
mais la chute de résistance sur le bord comprimé induit une baisse de résistance moyenne (zone 
fissurée en rouge sur la figure). A partir de ces observations, il est possible d’établir un critère de 
vérification de la maçonnerie en flexion composée.  
 
Figure IV.2-8: Profils simplifiés des contraintes normales agissantes et résistantes dans une section 
fissurée 
Le diagramme des contraintes macroscopique agissantes au niveau de la section fissurée 
présente une allure triangulaire sur la hauteur comprimée ℎ% avec une contrainte maximale de 
calcul  &º en fibre extrémale (Figure IV.2-8). Il est possible de relier l’effort normal linéique à 
la contrainte maximal de calcul selon l’équation (IV.2-5)). µ¾ =   &º ℎ%  (IV.2-5)
Nous avons vu par ailleurs qu’à partir d’une certaine ouverture de fissure, le diagramme 
des contraintes normales résistantes de compression dans l’analyse mésoscopique devenait 
symétrique et peut être représenté sous la forme  indiquée à la Figure IV.2-8. Ce diagramme est 
centré sur l’axe passant par l’effort normal agissant de manière à trouver une équivalence des 
moments fléchissant agissants et résistants entre l’approche mésoscopique et l’approche 
macroscopique. Ici, l’effort normal linéique peut être relié à la résistance de compression centrée 
homogénéisée   ¼%,	(équation (IV.2-6)).  µá¾ = 12  ¼%,	  ∗  23  ℎ% (IV.2-6)
Ainsi la vérification de l’effort normal dans le cas d’un chargement de flexion composée 
conduit à une condition sur la contrainte normale de compression macroscopique maximale 
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En flexion composée :  &º  <  # ¼6,
 (IV.2-7)
En conclusion, afin de distinguer le cas de chargement de compression simple au cas de 
chargement de flexion composé, il est introduit un coefficient de « fonctionnement » noté ¾. 
Dans le cas de la compression simple, ¾ = 1, et dans le cas de la flexion composée, ¾ = 2/3. Le 
passage de l’un à l’autre s’opère progressivement lorsque l’effort se rapproche du bord du tiers 
central de la section, pour atteindre la valeur de 2/3 dès que l’effort quitte le tiers central. Cette 
approximation est sécuritaire, dans la mesure où la valeur de 2/3 a été constatée lors de 
l’analyse mésoscopique pour de forts excentrements. 
IV.2.3DETERMINATION DU COEFFICIENT PARTIEL DE SECURITE © 
La résistance de la maçonnerie ¼%,	 obtenue pour chaque zone maçonnée lors de la 
procédure d’homogénéisation est une valeur déterministe. Dans le but de réaliser une 
vérification selon les normes réglementaires européennes (Eurocode 0), il est nécessaire de 
considérer un coefficient partiel de sécurité © tenant compte de la dispersion des mesures et 
des erreurs induites lors des procédures d’obtention de cette valeur caractéristique. Le 
coefficient © permet de considérer la résistance de calcul ¼¾ (équation (IV.2-3)).  Ce chapitre 
se propose de présenter la méthode probabiliste conduisant à la détermination de ce coefficient. 
 
¼¾ = ¼Ü,	©  (IV.2-8)
 
Pour estimer le coefficient partiel, il est nécessaire de déterminer l’écart type et la moyenne 
de la variable aléatoire  ¼%,	&  (équation (IV.2-9)), où  ¼%,	&   est la variable aléatoire de la résistance 
à la compression de la maçonnerie. 
 ¼%,	& = ¼%,	 ∗ 77ò ∗ 77á  (IV.2-9)
 
La moyenne de cette variable  ¼Ü,	 n’est autre que la valeur déterministe obtenue lors de la 
procédure d’homogénéisation. Il a été remarqué que du fait du confinement du mortier, la 
résistance homogénéisée de la maçonnerie est fortement dépendante de la résistance de la 
pierre calcaire. Celle-ci est obtenue à partir de la mesure de la vitesse de propagation d’ondes 
ultrasonores puis de courbes de corrélations. Cette procédure induit une source d’erreur dans 
l’estimation de la résistance de la pierre calcaire. On introduit ainsi une erreur notée  77ò  qui 
est une variable aléatoire caractérisant l’erreur induite par cette fonction de corrélation. Ensuite, 
la variable aléatoire 77á  permet de prendre en compte la dispersion de résistance à la 
compression des blocs calcaires d’une même zone. Du fait de la forte dépendance entre 
résistance à la compression de la pierre calcaire et résistance à la compression de la maçonnerie 
homogénéisée, il est émis l’hypothèse que ces deux sources d’erreur, propres à la pierre calcaire, 
peuvent s’appliquer directement sur la résistance homogénéisée de la maçonnerie. 
Pour résoudre le problème, les variables aléatoires ¼%,	& , 77ò  et  77á  sont considérées 
comme suivant des lois log-normales (équation (IV.2-10)). Rappelons qu’une variable aléatoire X 
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suit une loi log-normale (noté :  ~  log −N ( ,  ) si et seulement si le logarithme népérien de 
cette variable suit une loi normale d’espérance   et d’écart type  (noté : ln() ~ µ( ,  )). 
 ¼%,	&  ~  log −N ( ,  )          ⇔                ln¼%,	&  ~ µ( ,  ) 77ò  ~  log −N  ò, ò          ⇔               ln77ò ~ µ  ò, ò   77á   ~  log −N  á , á           ⇔               ln77á ~ µ  á , á   (IV.2-10)
 
Les données d’entrée sont indiquées en équation (IV.2-11)). Les espérances des variables 
aléatoires (77ò) et (77á)  sont toutes deux égales à 1 de manière à ce que l’espérance de 
la variable aléatoire ¼%,	&  soit égale à la valeur déterministe ¼%,	. La variance 	V¼ (77ò) est 
calculée à partir du coefficient de variation entre la valeur réelle de la résistance  à la 
compression et la valeur obtenue à partir de la courbe de corrélation, soit 	 = 0.34  (Tableau 
III.2-2). Enfin, la variance 	V¼ (77) caractérisant la dispersion intrinsèque de la résistance 
des blocs d’une même zone est calculée à partir des coefficients de variation obtenus lors de la 
campagne de mesure de vitesse du son menée in situ sur chaque zone distincte (Tableau II.4-8). 
Ici, il est considéré que la dispersion des mesures des vitesses du son, pour chaque zone, est 
équivalente à la dispersion des résistances de compression des blocs calcaires sur chaque zone 
considérée. Cette dispersion étant différente pour chaque zone, le  coefficient partiel de sécurité 
le sera également. Il sera d’autant plus grand que la dispersion des résistances entre les blocs est 
grande. (77ò) =  77á = 1	V¼ (77ò) =  		V¼ (77) = 	á% (IV.2-11)






Colonne Voûtains Ogive Arcs de tête 
Nombre 13 9 4 4 3 3 
Moyenne (m/s) 2966 2313 4568 2774 2722 3076 
CVRc (%) 25% 29% 0.7% 9% 7% 8% 
Tableau IV.2-1 : Coefficient de variation caractérisant la dispersion de résistance des pierres calcaire 
par zone 
Afin de calculer la valeur de calcul ¼¾, il est nécessaire de déterminer l’espérance (ÉË,< ) 
et la variance 	V¼ ÉË,<  de la variable aléatoire ÉË,< . On sait que ÉË,<  ~  log −N ( ,  ). Les 
propriétés de la loi log-normale permettent  de démontrer que : 
 
ÉË,<  = /Ð 	V¼ ÉË,<  =  / − 1/Ð (IV.2-12)
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Il est donc nécessaire de déterminer les paramètres  et  de la loi log-normale de ÉË,< .   
 
Détermination de  
En prenant le logarithme népérien de la variable aléatoire  ÉË,<  de l’équation (IV.2-9), il 
vient : Q3ÉË,<  = Q3¼%,	 + Q377ò + Q377á (IV.2-13)
L’espérance d’une somme est la somme des espérances donc à partir de l’équation 
(IV.2-13)) :  Q3ÉË,<  =  Q3¼%,	 +  Q377ò +  Q377á (IV.2-14)
D’où :  =  Q3¼Ü,	 + ò +  á  (IV.2-15)
Or 77ò  et  77á  suivent des lois log-normales donc d’après les propriétés de la loi log 
normale, on sait que : 
 
ò = Q3(77ò) − 12 Q3 ã1 + 	V¼ (77ò)(77ò) ä 
á = Q3 77á − 12 Q3 ²1 + 	V¼ (77á)77á ³ 
(IV.2-16)
 
L’espérance  de la loi log-normal de ÉË,<  est donc déterminée. 
 
Détermination de ÏJ 
On considère que les variables aléatoires Q377ò et  Q377á sont indépendantes ce qui 
implique que "	 Q377ò, Q377á = 0 . Ainsi, on peut dire que la variance d’une somme 
est la somme des variances ce qui donne à partir de l’équation (IV.2-13)) : 	V¼ Q3ÉË,<  = 	V¼ Q377ò + 	V¼ Q377á (IV.2-17)
D’où :   = ò + á  (IV.2-18)
Or, 77ò  et  77á  suivent des lois log-normales donc: 
 
ò = Q3 ã1 + 	V¼ (77ò)(77ò) ä 
á = Q3 ²1 + 	V¼ (77á)77á ³ 
(IV.2-19)
La variance   de la loi log-normal de ÉË,<  est donc déterminée. 
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Détermination de  
Les paramètres  et   de la variable  ÉË,<  étant désormais connus, il est possible de 
calculer l’espérance ÉË,<  et la variance 	V¼ÉË,<  de la loi log-normale vérifiée par la 
variable aléatoire ÉË,<  à partir des équations  (IV.2-12).  
Enfin, le tableau C3 de l’Eurocode 0 donne la valeur de calcul ¼¾ d’une variable suivant une 
loi log-normale en fonction de sa moyenne, de son écart type et de deux coefficients  et β 
(équation (IV.2-20)). On choisit =1 pour se placer dans le sens de la sécurité. L’indice de fiabilité β dépend de la classe de conséquence du tableau B.1 de l’Eurocode 0 (pour un 
monument historique, indice CC3) et de la durée de référence (tableau B.2 de l’Eurocode 0). 
Dans ces conditions, β=5.2. 
 
¼¾ = ÉË,<  ∗ /¿ !"  !P/6 	 =  #	V¼ÉË,< ÉË,<   (IV.2-20)
 
Or ÉË,<  = ¼%,	 , il est alors possible de calculer le coefficient partiel de sécurité © en 
distinguant chaque zone maçonnée (IV.2-21)). 
 
© = ¼Ü,	¼¾ = / !" (IV.2-21)
 
Le Tableau IV.2-2 récapitule les valeurs de coefficient partiel de sécurité. La prise en 
compte des dispersions dues, d’une part à l’utilisation de la courbe de corrélation entre vitesse 
du son et résistance à la compression, et d’autre part à la dispersion de la résistance en 
compression des pierres calcaires pour chaque zone, conduit à considérer une résistance 
homogénéisée de la maçonnerie environ 3 fois plus faible que la résistance déterministe. Par 
ailleurs, le fait que le coefficient partiel soit plus élevé pour les zones correspondant au niveau 
supérieur et au niveau de soubassement s’explique par une plus grande dispersion des mesures 
de vitesse du son dans ces zones. Cette valeur de coefficient partiel comprise entre 3 et 4 peut 
être comparée aux valeurs de coefficient proposées par l’Eurocode 6. Pour une catégorie de bloc 







Colonne Voûtains Ogive Arcs de tête 
 3.5 3.9 2.9 3.0 2.9 3.0 
Tableau IV.2-2 : Coefficient partiel de sécurité par zone maçonnée 
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IV.2.4BILAN 
En résumé, le critère de rupture défini à l’échelle microscopique distingue la compression 
simple (Figure IV.2-9 et eq.(IV.2-22)) de la flexion composée grâce au coefficient ¾  (Figure 
IV.2-10 et eq.(IV.2-23)). Par ailleurs, un coefficient partiel de sécurité, ©, établi à partir de la 
dispersion des mesures de vitesse du son est appliqué sur chaque zone maçonnée et permet de 
prendre en compte simultanément la dispersion intrinsèque de la résistance de la maçonnerie, 
et les incertitudes associées à sa détermination indirecte à partir des  mesures de vitesse du son. 
Il vient : 
Compression simple : ($% = &) 
En compression simple :  &º < áð,'(  (IV.2-22)
Figure IV.2-9: Profils simplifiés des contraintes normales agissantes et résistantes dans une section de 
maçonnerie sous chargement de compression simple 
Flexion composée au-delà le tiers central : ($% = J/?) 
 
En flexion composée :  &º  <  # áð,'(  (IV.2-23)
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IV.2.5CONCLUSION 
La simulation numérique à l’échelle de la structure avec le modèle d’endommagement 
homogénéisé des maçonneries laisse la possibilité d’obtenir le diagramme des contraintes 
agissantes en prenant en compte la redistribution des contraintes au droit d’une section 
fissurée. Cependant, le modèle homogène (macroscopique) reste une approximation ne 
permettant pas d’appréhender la complexité du mode de rupture lorsque la section fléchie est 
fissurée (charge excentrée au-delà le tiers central). En effet, dans ce cas la zone de joint 
déconfinée joue un rôle prédominant et la contrainte maximale dans le bloc ne peut plus être 
atteinte sur la fibre extrême. Si aucune précaution n’est prise, la résistance homogénéisée est par 
conséquent surestimée par le modèle macroscopique. Pour résoudre le problème, il a été défini 
un coefficient de fonctionnement ¾  , permettant de considérer que la rupture  ayant lieu à 
l’échelle microscopique lorsque la flexion est la sollicitation dominante est prématurée.  ¾   
permet d’adapter la valeur de la contrainte maximale possible à l’état de sollicitation d’une 
section sans recourir à une analyse multi-échelle fortement couplée. 
Par ailleurs, la prise en compte du caractère aléatoire de la résistance à la compression de la 
maçonnerie a été réalisée. Dans le cadre d’une vérification à l’ELU, la résistance de calcul sera 
ainsi divisée par un coefficient partiel de sécurité © qui prend en compte les incertitudes de 
résistance en compression des maçonneries afin de se placer dans le sens de la sécurité. 
Enfin, ce critère de rupture va être utilisé pour déterminer le déplacement critique ØË{ en 
pied de voûte ainsi que l’effort critique horizontal ~Ë{ que peut supporter le contrefort. Ces 
valeurs critiques conduiront finalement à l’estimation de la marge de sécurité vis-à-vis de la 
rupture de l’édifice. 
IV.3 COMPORTEMENT DE LA VOUTE A CROISEE D’OGIVE 
Avec la méthodologie proposée, l’évaluation de l’équilibre structurel de la bibliothèque 
consiste à étudier séparément le comportement de la voûte et le comportement du contrefort. 
Cette partie s’attache à l’étude du comportement de la voûte à croisée d’ogive. Premièrement, un 
calcul préliminaire cinématique sera présenté. Nous verrons qu’il permet d’estimer par des 
considérations géométriques le déplacement en pied de voûte depuis leur mise en charge à 
partir de l’ouverture de fissure mesurée in situ en clé de voûte. Ensuite, la simulation numérique 
par la méthode des éléments finis sera introduite. Celle-ci a pour objectif d’estimer l’état actuel 
de contraintes de la structure et le déplacement critique qui conduirait à sa ruine. 
IV.3.1CALCUL PRELIMINAIRE CINEMATIQUE 
Un premier calcul cinématique, préliminaire à l’étude numérique, est réalisé dans le but 
d’estimer le déplacement relatif horizontal nécessaire au niveau des appuis de voûte pour 
générer une ouverture de fissure en clé  telle qu’observée in situ aujourd’hui. En réalité, le 
déplacement horizontal en pieds de voûte va entrainer, comme nous l’avons déjà évoqué, la 
création de rotules « plastiques » associées à la propagation de fissures. L’ouverture de fissures 
mesurée in situ permet de quantifier ce déplacement horizontal des appuis. Le calcul 
cinématique présenté ici, moyennant quelques hypothèses simplificatrices, établit une relation 
entre ouverture de fissure en clé de voûte et déplacement horizontal en pied de voûte. 
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Rappelons que l’ouverture de fissure åÓ mesurée en intrados des clés des arcs doubleau est 
quasiment identique sur toutes les rangées des croisées d’ogive et vaut environ 1.5 mm. 
Figure IV.3-1: Schématisation cinématique simplifiée de la voûte 
La Figure IV.3-1indique la géométrie de la voûte au droit des appuis des croisées d’ogives. 
Deux hypothèses sont émises pour mener à bien le calcul cinématique. Premièrement, les 
rotules sont considérées parfaites en B et D, c’est-à-dire au droit des ouvertures de fissures. 
Deuxièmement, le solide est considéré comme indéformable ce qui implique que le mouvement 
de celui-ci peut être défini par un torseur cinématique (cas d’un solide infiniment rigide). 
Avec  ces hypothèses, il est possible d’établir des relations entre l’ouverture de fissure åÓ en 
intrados de voûte, le déplacement vertical en clé de voûte  et déplacement horizontal en 
pieds de voûte  )º . Pour établir ces relations, il est imposé au solide une rotation virtuelle ∗ est 
imposé au solide. L’hypothèse de solide indéformable implique un mouvement de corps rigide 
de la voûte. Les conditions aux limites impliquent que la rotation imposée  ∗ s’accompagne d’un 
déplacement vertical du point D    et d’un déplacement horizontal du point B  )º   liés par 
l‘équation (IV.3-1)). ∗ ≈ tan(∗) =  åÓ2ℎ ∗ ≈ tan(∗) =   )º2*. sin () 
∗ ≈ tan(∗) =   *. cos () 
(IV.3-1)
Où h est la hauteur de la section, L la longueur du segment BD égale à * = (!²+ 8²)[.T et  
l’angle entre l’axe (0,x) et la droite BD ( tan() = 8/!). 
Ainsi, en écrivant l’égalité des rotations virtuelles, il est possible d’obtenir les relations 
linéaires permettant d’estimer les déplacements  )º et    à partir de l’ouverture de fissure en 
clé de voûte åÓ(équations (IV.3-2)). L’application numérique, pour une ouverture de fissure de 
1.5 mm conduit à un déplacement horizontal relatif entre les deux appuis de voûte de 12 mm et 
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 )º =  *. sin ()ℎ åÓ   =  *. cos ()2ℎ åÓ (IV.3-2)
Cette étude cinématique approchée, préliminaire à l’analyse numérique, met en évidence le 
fait que les déplacements aux appuis de voûte sont de l’ordre du cm. Par ailleurs, les dévers 
mesurés sur la bibliothèque du CNAM en tête de contreforts sont de l’ordre de la dizaine de cm, 
soit 10 fois plus grands. Ainsi, l’hypothèse selon laquelle les dévers se sont produits avant la 
mise en charge des voûtes est vérifiable par ce simple calcul géométrique. 
IV.3.2MODELISATION ELEMENTS FINIS 
Rappelons que l’objectif principal de la modélisation par la méthode des éléments finis est 
d’obtenir la loi de comportement reliant l’effort horizontal ~⃗  de poussée de voûte au 
déplacement horizontal en pied de voûte Ø. De plus, la modélisation doit donner la possibilité 
d’estimer le déplacement critique  ØË{ en pied de voûte pour lequel le critère de rupture en 
compression de la voûte à croisée d’ogive est atteint.  
La croisée d’ogive étudiée est la voûte Nord de la travée courante 4 (Figure IV.3-2). 
Rappelons que les dévers mesurés en tête de contrefort sont d’environ 7 cm de part et d’autre de 
la travée, à cet endroit.  De plus la fissuration observée en intrados est d’environ 1.5mm en clé 
de doubleau. La symétrie des dévers et désordres nous a ainsi conduit à choisir une travée 
courante. Nous verrons cependant que la stabilité de l’édifice pourra se vérifier aisément pour 
les autres travées. La figure indique également les notations des appuis de voûte : les appuis B1 
et B2 situés vers l’extérieur sont les appuis en liaison avec le contrefort, les appuis E1 et E2 sont 
ceux qui reposent sur les colonnes centrales de la bibliothèque.  
Figure IV.3-2: Localisation de la voûte à croisée d’ogive modélisée
IV.3.2.1 Préparation du modèle 
Maillage 
Le maillage de la voûte à croisée d’ogive est présenté Figure IV.3-3. Les trois zones 
maçonnées des voûtes mises en évidence dans la partie II, à savoir les voûtains, les nervures 
d’ogives et les arcs de tête (doubleau et formeret), sont distinguées par des couleurs différentes. 
Les éléments composant le maillage sont des CUB8 afin de rendre possible l’utilisation de 
l’opérateur TAILLE de Castem. 
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Figure IV.3-3: Maillage de la voûte à croisée d’ogive : (a) perspective cavalière, (b) vue de dessous, 
(c) vue transversale (dans l’axe de l’édifice), (d) vue longitudinale (perpendiculaire à l’axe de 
l’édifice)
Lois de comportement et paramètres matériaux 
La loi de comportement utilisée dans le calcul est le modèle d’endommagement orthotrope 
présenté dans la partie III. Les caractéristiques matériaux nécessaires au modèle sont issues, 
pour chacune des trois zones, des procédures d’homogénéisation vues au chapitre III. 
Conditions aux limites et chargement 
Les conditions aux limites sont indiquées Figure IV.3-4. Les déplacements verticaux des 
quatre appuis de voûte, B1, B2, E1 et E2 sont bloqués. Les deux plans de rive parallèles à Oxz sont 
plans de symétrie (en bleu sur la figure). Le blocage des déplacements perpendiculaires à ces 
deux plans implique la considération de l’équilibre de la travée 4 avec ses travées voisines 3 et 5. 
Enfin, le blocage des déplacements perpendiculaire à l’axe x, c’est-à-dire l’axe transversal de 
l’édifice (en rouge sur la figure), permet de considérer la symétrie entre la voûte Nord et la voûte 
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Figure IV.3-4: Conditions aux limites du calcul et déplacement imposé  )º  
Le chargement imposé suit deux phases distinctes :  
-(P1) application progressive du poids propre de la voûte avec le déplacement  Ø bloqué,  
-(P2) poids propre maintenu constant et augmentation progressive du déplacement Ø. 
IV.3.2.2 Résultats du calcul et analyse 
Courbe de comportements 
La Figure IV.3-5 indique l’évolution des efforts horizontaux +K et verticaux  +, au niveau de 
des appuis B en fonction du déplacement imposé  Ø. La somme des efforts agissant sur les 
appuis B1 et B2 est considérée ici de manière à estimer les poussées au vide et l’effort vertical 
agissant sur chaque contrefort.  
La loi de comportement de l’effort horizontal total en fonction du déplacement horizontal 
présente 3 phases distinctes. La première correspond au palier (P1) de chargement : l’effort de 
poussée augmente jusqu’à environ 20 kN tandis que le déplacement est bloqué à 0. Ensuite, le 
déplacement imposé progressivement en phase (P2) entraine l’ouverture des fissures de la 
voûte avec diminution de l’effort horizontal au niveau des appuis. Puis, enfin, au-delà de 2 cm de 
déplacement, l’effort horizontal reste constant  et égal environ à 13kN.  
La somme des réactions d’appuis verticales des appuis B1 et B2 augmente en phase (P1) 
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Une première conclusion peut être établie ici : au-delà de 2cm de déplacement horizontal 
en pieds de voûte, les efforts verticaux et horizontaux restent constants. Enfin, le calcul 
numérique a été interrompu pour un déplacement de 7 cm car une non-convergence a été 
observée. Le dernier point de la courbe, à 7 cm,  ne correspond ni à la rupture déterministe, ni à 
la rupture probabiliste de la voûte mais simplement au dernier point convergé du calcul. 
(a)       (b) 
Figure IV.3-5: Evolution des efforts (a) horizontaux ~⃗  et  (b) verticaux ~⃗ en fonction du 
déplacement imposé horizontal Ø
Profils de fissuration 
Le tracé du profil de fissuration est un élément essentiel de post traitement. La 
comparaison du profil de fissuration obtenu par le calcul avec celui mesuré sur site fournit une 
estimation du déplacement horizontal réel de la voûte après son décintrement. L’ouverture 
mesurée in situ est de l’ordre de 1.5 mm sur chaque travée. Le déplacement d’appuis 
correspondant à cette ouverture dans le calcul est d’environ 1.5 cm. Notons que cette relation 
est proche de celle obtenue par le simple calcul cinématique. De plus, aucune fissure n’apparait 
pendant le palier (a) d’application du poids propre. 
La Figure IV.3-6 indique les profils de fissuration pour le déplacement correspondant à 
l’état actuel de la voûte (1.5 cm) et pour un déplacement en pied de 7 cm. Cette figure rappelle 
également le profil de fissuration observé in situ. Trois zones de fissuration sont déterminées 
par le calcul.  La zone (a) repérée sur la Figure IV.3-6  est légèrement décalée vers l’extérieur, 
elle est à l’intrados de clé de voûte au niveau des doubleaux, ogives et voûtains. Elle se propage 
du bas vers le haut à mesure que le déplacement  Ø  augmente. Elle atteint une ouverture 
d’environ 1 cm au niveau de l’arc doubleau pour le déplacement imposé final de 7 cm. Il est 
observé d’ailleurs, pour ce déplacement final, que la fissure est quasiment traversante au niveau 
de l’arc doubleau (Figure IV.3-6(b)). La zone (b) est en extrados au niveau de la liaison entre la 
voûte et le contrefort. Lors de la création de ces fissures, la voûte modifie son équilibre afin de 
s’adapter aux conditions aux limites imposées en déplacement. Une redistribution des efforts 
internes s’opère. Les fissurations de type (a) et (c) sont observées sur l’édifice. 
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Figure IV.3-6: Profil de fissuration pour un déplacement horizontal imposé  Ø de (a) 1.5 cm et (b) 
7cm. (c): Profil de fissuration observé sur site
Zones à risque d’écrasement par compression 
L’ouverture de ces fissures s’accompagne d’une redistribution des contraintes au sein de la 
structure pouvant induire une concentration de contraintes de compression au niveau des 
sections fissurées. Pour visualiser les zones présentant un risque d’écrasement par compression, 
il est possible dans un premier temps de tracer les isovaleurs du taux de compression-
cisaillement % . Rappelons que cet indicateur du degrés de chargement en compression-
cisaillement basé sur le critère de Drucker Praguer compare l’état de contrainte de la structure à 
l’état de contrainte seuil défini par la résistance en compression homogénéisée Rc,H.  
Deux zones à risque sont ici déterminées. La première, repérée(A) sur la Figure IV.3-7, se 
situe en extrados de clé d’ogive. L’ouverture de fissure longitudinale de type (a) entraine donc 
une redistribution des contraintes qui tendent à se concentrer au niveau des clés d’ogive. De 
plus l’ouverture quasiment traversante des doubleaux et le taux de compression faible à ce 
même endroit montrent que le flux de contrainte de compression transite diagonalement entre 
les pieds opposés diagonaux. C’est pourquoi la clé d’ogive admet un taux de compression élevé. 
Cette observation met en évidence l’importance des arcs diagonaux d’ogive dans le 












Légende: Fissure sur voûtain
Fissure de désolidarisation Nervure/Voûtain
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Figure IV.3-7: Taux de compression-cisaillement pour un déplacement horizontal imposé  Ø de 1.5 
cm (a) et 7cm (b).(c) Purge d’un morceau de l’arc doubleau
La seconde zone à risque (B), se situe au niveau des appuis de voûte. Elle est le siège de 
concentrations de contraintes de compression qui se répercutent sur les intrados en pieds des 
arcs doubleaux et d’ogive. Au niveau de cette zone à risque, une purge d’une partie de la nervure 
du doubleau a été réalisée en 2006 [Lagneau, 2006] (Figure IV.3-7). Cette purge a été décidée 
suite à l’observation d’un décollement partiel du morceau de nervure. Ce décollement est 
probablement la conséquence d’un excès de compression au niveau de la zone (B). Notons que 
les arcs formerets ne sont pas affectés par cette concentration de contrainte de compression 
dans la mesure où les déplacements des appuis dans l’axe de ces arcs sont bloqués (par symétrie 
avec les travées voisines). 
Enfin, le taux de compression maximal sur la structure n’excède pas 0.15 pour le 
déplacement final de 7 cm. 
Tracé des contraintes normales dans une section fissurée 
Le tracé des profils de contraintes normales  le long du pied de voûte B1 (segment [AB]) 
pour différents déplacements imposés indique la manière dont se redistribuent les contraintes 
au droit d’une section fissurée (Figure IV.3-8). Les deux profils relatifs à la phase (P1) 
d’application du poids propre sont quasiment uniformes. La contrainte de compression 
moyenne est faible (environ 0.1 MPa). Ensuite, pour un déplacement d’appuis de 1 cm, le profil 
de contrainte devient triangulaire de 0 à 0.6 MPa sur la fibre extrême du doubleau. Lorsque le 
déplacement des appuis augmente, la  fissure s’ouvre à partir du point A.  Pour un déplacement 
de 7 cm, le voûtain se trouve totalement fissuré tandis que le doubleau voit sa contrainte 
maximale de compression  &º  augmenter jusqu’à 2.5 MPa afin de reprendre l’effort normal 
agissant dans la section. 
Rappelons que cette contrainte maximale  &º est la contrainte agissante utilisée dans le 
critère de vérification de l’effort normal mis en place précédemment.  
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Figure IV.3-8: Evolution du profil des contraintes normales le long du segment  [AB] pour différents 
déplacements imposés  Ø
Estimation de la marge de sécurité vis-à-vis de l’effort normal de compression
Cette contrainte normale agissante peut être obtenue à chaque pas de temps sur l’ensemble 
du maillage en extrayant la plus faible valeur algébrique du tenseur diagonal des contraintes 
principales. A partir de cette contrainte il est possible de tracer une cartographie des taux de 
chargement probabilistes de la maçonnerie 6· sur le maillage, à chaque pas de temps. Ce 
coefficient est établi ainsi : 6· =  &º¾ ¼%,	©   (IV.3-4)
Si 6· = 0,  &º = 0, la section ne travaille pas. Si  6· = 1 le critère sur l’effort normal de 
compression est atteint et la rupture se produit par éclatement des blocs calcaires. C’est à ce 
moment que l’on considère que le déplacement critique d’appuis  -./0 est atteint.  
La Figure IV.3-9 représente la cartographie des taux de chargement probabilistes à la fin de 
la phase (P1) de chargement, et pour des déplacements de 1.5 cm et 7cm. Il est observé que 
l’application du poids propre de la structure avec déplacements horizontaux bloqués conduit à 
une valeur maximale du taux de 5%, et ce au niveau des reins des nervures d’ogive. La marge de 
sécurité est ici de 20. Pour un déplacement de 1.5 cm qui nous l’avons vu, correspond à l’état 
réel de la structure, le risque d’écrasement se situe principalement en pied des intrados des arcs 
doubleaux (Cs =20% marge de sécurité égale à 5) et en extrados des voûtains au droit de la 
croisée d’ogive (Cs=10%, marge de sécurité égale à 10). Enfin pour le déplacement de 7 cm, une 
marge de sécurité de 2 au niveau des reins des doubleaux est constatée.  
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Figure IV.3-9: Tracé des taux de chargement probabilistes pour les déplacements 0 cm, 1.5 cm et 7cm
Nous concluons donc que la marge de sécurité vis-à-vis de la ruine de la structure est 
d’environ de 5 aujourd’hui et de 2 si les déplacements d’appuis venaient à atteindre 7cm. La 
rupture se produirait par écrasement des claveaux au niveau des reins des arcs doubleaux. 
Notons que cette marge de sécurité correspond à la marge par rapport à la rupture probabiliste 
de la voûte à l’échelle microscopique. La marge de 1 (correspondant à la rupture probabiliste) 
n’a pas été atteinte pour cause de non convergence du calcul à un taux de 50%. Par conséquent, 
le déplacement critique  ØË{ n’est pas précisément estimé (un maillage plus fin des zones 
fortement comprimée serait nécessaire pour cela), mais nous pouvons néanmoins garantir que 
celui-ci est supérieur à 7 cm. 
IV.3.3CONCLUSION 
L’objectif de l’étude d’une travée courante était de quantifier le déplacement d’appuis 
réellement observé par la voûte et d’estimer la marge de sécurité et le déplacement limite 
admissible vis-à-vis de la stabilité de la voûte. L’étude cinématique a établi que pour une 
ouverture mesurée en intrados de l’arc doubleau de 1.5 mm, le déplacement d’appuis devait être 
de 1.15 cm. Le calcul numérique utilisant le modèle d’endommagement choisi a confirmé cette 
valeur. L’ouverture de fissure calculée pour un déplacement en pied de voûte de 1.5 cm 
correspond à celle mesurée sur site. Une conclusion importante peut être établie à partir de ce 
constat : les dévers mesurés sur chaque travée avec des valeurs maximales de 20 cm au niveau 
des travées les plus à l’Ouest ne peuvent pas avoir eu lieu après le décintrement des voûtes. Car 
si tel avait été le cas, les ouvertures de fissure mesurées sur site auraient été bien plus grandes 
(de l’ordre du cm).   
L’estimation de la marge de sécurité de la voûte vis-à-vis du risque de rupture a été 
effectuée à l’issue du calcul structurel de la voûte. Pour le déplacement réel observé, une marge 
de sécurité de 5 est obtenue. Le mécanisme de ruine correspondant provient de l’écrasement 
des reins des doubleaux. Nous estimons par ailleurs qu’un déplacement de 7 cm conduit à une 
marge de sécurité de 2 et une ouverture de fissure en clé de l’arc de doubleau de l’ordre de 6 
mm. Ce dernier point ne correspond donc par à la rupture. En effet l’estimation de la rupture 
nécessiterait une analyse micro-échelle détaillée. Ainsi, nous pouvons dire que le déplacement 
critique est nécessairement supérieur à 7 cm. 
Enfin le calcul a permis d’obtenir la loi de comportement force déplacement horizontal en 
pieds de voûte Figure IV.3-10. L’état actuel  estimé de la voûte représenté sur cette loi 
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correspond au point  δ23 = 1.5 6 et F4 = 12.7 ¸µ (on a alors concordance entre les ouvertures 
de fissures calculées et observées in situ). La voûte ne présente pas de risque d’effondrement lié 
à l’écartement de ses appuis. Cependant l’effort de poussée estimé dans cette étude transite par 
la liaison correspondant au tas de charge vers le contrefort. Cet effort horizontal pourrait être 
préjudiciable sur la stabilité du contrefort. Le chapitre suivant s’attache à vérifier le 
comportement structurel du contrefort. 
Figure IV.3-10: Loi de comportement de la voûte seule 
IV.4 COMPORTEMENT DU CONTREFORT 
L’étude du comportement du contrefort se réalise par modélisation numérique éléments 
finis. Premièrement, seront présentées les hypothèses associées à ce modèle. Ensuite les 
résultats de la simulation seront introduits et discutés. 
IV.4.1PREPARATION DU MODELE 
Maillage 
Le maillage du contrefort entièrement réalisé en CUB8 comprend 4 zones distinctes : les 
maçonneries d’élévation supérieures, les maçonneries de soubassement, les fondations et le sol 
sur lequel elles reposent (Figure IV.4-1). L’épaisseur du contrefort est celle mesurée en partie 
supérieure (70 cm). Les dimensions en plan de la fondation ont été établies par relevé direct lors 
des fouilles géotechniques. 
Conditions aux limites et chargements 
Un blocage des déplacements dans les trois directions de l’espace est réalisé au début du 
calcul sur la surface inférieure du maillage (plan 0,x,y).  
Afin de reproduire le phasage constructif de l’édifice, le chargement est décomposé en 5 
phases successives : 
- A : rotation imposée en pied de contrefort, 
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- B : application du poids propre des murs et fondations, 
- C : application du poids propre de la charpente, 
- D : descente de charge de la voûte fissurée et rotulée en pied, 
- E : augmentation d’une poussée horizontale en tête de contrefort jusqu’à rupture. 
Phase A : nous avons vu que le dévers s’était produit avant la mise en charge des voûtes 
(sans doute lors de la mise en place de la charpente ou de la construction de la voûte sur le 
cintre provisoire. Une condition cinématique est donc imposée au premier palier de chargement 
de la structure  (pas de temps cinématique 0 à 1 repéré sur la Figure IV.4-2). Une rotation de 0.2° 
de la surface inférieure est imposée de manière à reproduire le dévers de 7 cm observé sur la 
travée courante 4 en tête du contrefort (l’influence du dévers est étudiée plus loin).  
Phase B : l’application du poids propre des murs et de la fondation représente la 
construction des murs. (pas de temps cinématique 1 à 2).  
La phase C  correspond à l’application du poids propre de la charpente qui, nous l’avons vu 
était construite avant les voûtes (pas de temps cinématique 2 à 3). Une étude statique d’une 
travée de la charpente a conclus que celle-ci était autostable [CEBTP, 2014] . Les entraits jouant 
le rôle de tirants sont largement surdimensionnés et reprennent ainsi l’effort horizontal 
engendré par le poids propre des fermes. Cette étude a également permis d’estimer que le poids 
propre de la charpente entraine un effort vertical de 45 kN sur le contrefort. Il est émis 
également l’hypothèse que le glissement entre panne sablière et mur gouttereau est possible. 
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Phase D (pas de temps cinématique 3 à 4) : Les efforts verticaux  F" = 83 ¸µ et horizontaux  F4 = 12.7 ¸µ obtenus lors de la simulation numérique de la voûte sont donc appliqués 
progressivement sur la surface de section réduite en rouge sur la figure. Cette surface de section 
réduite permet de considérer la pénétration du tas de charge à l’intérieur même de l’épaisseur 
du mur. 
Enfin la dernière phase (E) consiste en l’augmentation progressive de l’effort horizontal en 
au niveau du tas-de-charge jusqu’à la rupture de celui-ci (pas de temps cinématique de 4 à 5). 
Cette dernière phase conduira à l’évaluation de la marge de sécurité vis-à-vis du risque de 
rupture du contrefort. 
Lois de comportement et paramètres matériaux 
La loi de comportement utilisée pour le calcul des niveaux supérieur et inférieur du 
contrefort est le modèle d’endommagement orthotrope présenté dans la partie III. Les 
caractéristiques matériaux nécessaires au modèle pour les deux zones distinctes ont été 
homogénéisées. Par ailleurs, un modèle élastique isotrope est appliqué au niveau des fondations 
et du sol pour éviter toute localisation de fissure dans ces zones et alléger le calcul. Les 
paramètres matériaux linéaires de la fondation sont considérés égaux à ceux du niveau de 
soubassement.  
Concernant le sol, nous avons vu en partie II que la fondation reposait probablement sur 
une couche d’alluvions anciennes composée de sable dense.  Le module pressiométrique mesuré 
sur site [Rapport, 2009] de cette couche est d’environ 40 MPa tandis que la pression limite est 
supérieure à 3MPa.  
Par ailleurs, les recommandations normatives proposent une relation entre module 
pressiométrique  et module de Young  [NF P94-261, 2013]. Nous utilisons cette relation 
bien que celle-ci soit aujourd’hui questionnée [Baud and Gambin, 2013]. 
 =     (IV.4-1)
Où , est le coefficient rhéologique de Menard. Il dépend du type de sol. La norme propose 
de choisir  = 3 pour la couche d’alluvions anciennes constituées d’un sable dense. Ainsi, le 
module d’élasticité du sol est estimé à =120 MPa. Notons que ce paramètre est essentiel dans la 
mesure où il définit la raideur en rotation de la liaison de la fondation avec le sol. Le coefficient 
de Poisson du sol est choisi à 0.16. 
Enfin le calcul numérique est mené en grands déplacements de manière à vérifier 
également le risque d’instabilité du contrefort par renversement. 
IV.4.2RESULTATS DE LA SIMULATION NUMERIQUE 
IV.4.2.1 Vérification du phasage de chargement 
Afin de vérifier la bonne application du phasage de chargement appliqué sur la structure, il 
est intéressant de tracer l’évolution des réactions d’appuis de la surface inférieure du maillage 
dans les directions horizontales et verticales en fonction du pas de temps cinématique (Figure 
IV.4-2). Aucun chargement mécanique n’est réalisé lors de la phase A ce qui explique que les 
réactions d’appuis verticales et horizontales sont nulles. L’application du poids propre des murs 
(phase B) entraine une augmentation significative de la réaction d’appui verticale jusqu’à 450 
kN environ. Cette valeur correspond au poids propre des murs et fondations et ne considère pas 
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le poids propre du sol. Notons que les phases B et C n’entrainent pas d’évolution de la réaction 
d’appui horizontal, dans la mesure où les efforts appliqués sont uniquement verticaux. La phase 
D du pas de temps cinématique 3 à 4 laisse apparaitre l’augmentation simultanée des efforts 
horizontaux et verticaux. Ces deux incréments d’effort correspondent à l’application du poids 
propre et de la poussée au vide de la voûte sur le contrefort au point B. Enfin la dernière phase 
de chargement (E), qui correspond à l’augmentation de l’effort horizontal au point B jusqu’au 
derniers pas de temps convergé, n’induit d’incrément de réaction d’appui que sur la composante 
horizontale. 
Figure IV.4-2: Evolution des réactions d’appuis en fonction du pas de temps cinématique : (a) 
réaction d’appui horizontale, (b) réaction d’appui verticale
IV.4.2.2 Courbe de comportement 
La courbe de comportement du contrefort, définie par le tracé de l’effort horizontal  Z	  
appliqué au point B en fonction du déplacement horizontal  )º   au point B laisse apparaitre 
trois phases distinctes (Figure IV.4-3).  
La première phase correspond à la rotation imposée de 0.2° sur la surface inférieure du 
maillage. Celle-ci conduit à un déplacement du point B de l’ordre de 6 cm (pas de temps 0 à 1). Il 
est observé ensuite que l’application du poids propre du mur et de la charpente n’entraine pas 
de déplacement significatif du point B (pas de temps 1, 2 et 3). En effet, ces chargement 
verticaux sont tous deux quasiment centrés et n’induisent donc pas de moment entrainant la 
rotation de la section en pieds. Ensuite, une phase linéaire est mise en évidence lors de 
l’application simultanée des efforts   Z	  et  Z simulant la mise en charge de la voûte sur ses 
appuis (D). Un incrément de déplacement horizontal vers l’extérieur de 1 cm est obtenu jusqu’au 
point 4 de la courbe de comportement. Ce point correspond à l’état de chargement réel du 
contrefort. Enfin la dernière phase correspondant à l’augmentation de l’effort horizontal 
jusqu’au point 5 laisse apparaître une inflexion de pente puis une phase non linéaire jusqu’au 
dernier point convergé, pour un effort de 37 kN. La différence de linéarité au point 4 s’explique 
par le fait que l’effort  Z est maintenu constant uniquement à partir de ce point. Il faut bien 
noter que ce dernier point ne correspond pas à la rupture du contrefort mais simplement au 
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Figure IV.4-3: Courbe de comportement du contrefort au point B: Effort horizontal  Z	 en fonction du 
déplacement horizontal  )º
IV.4.2.3 Profils de fissuration 
Le tracé de profils de fissuration sous chargement réel de la structure (fin de la phase D) et 
lors de la rupture est présenté à la Figure IV.4-4.  
Figure IV.4-4: Profil de fissuration : (a) chargement réel de la structure (pas 4), (b) au moment de la 
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Aucune ouverture de fissure n’est visualisée à la fin de l’application du poids propre de la 
voûte. En revanche une fissuration apparait pendant la phase E de chargement lors de 
l’augmentation de l’effort horizontal au niveau de l’appui de voûte. La fissure commence à se 
propager à partir de 25 kN environ pour atteindre une ouverture de 2 mm à la rupture (effort de 
37 kN). Notons que c’est à partir du début de la propagation de la fissure qu’il est observé une 
non linéarité de la courbe de comportement présentée précédemment. 
IV.4.2.4 Zones à risque d’écrasement de compression 
L’ouverture d’une fissure génère une concentration de contrainte de compression qu’il est 
possible de visualiser par le tracé du taux de compression-cisaillement %  (Figure IV.4-5). A  la 
fin de l’application du poids propre de la charpente (Figure IV.4-5(a)), il est observé un 
maximum de taux de compression à l’intérieur, au niveau supérieur, à l’interface entre les deux 
niveaux (zone (α) sur la figure). Le fait que ce maximum se trouve à l’intérieur résulte de 
l’excentricité de chargement de la charpente sur le contrefort qui est orienté vers l’intérieur de 
l’édifice. Le fait qu’il soit maximal à l’interface et non en pied de mur est la conséquence de la 
différence des résistances homogénéisées des niveaux supérieurs (¼%,	 = 9.8 _!) et de 
soubassement (¼%,	 = 19.4 _!).  
 
Figure IV.4-5: Tracé des isovaleurs de taux de compression : (a) avant le chargement des voûtes, (b) 
chargement réel de la structure, (c) au dernier pas de temps convergé 
Le tracé du taux de compression-cisaillement à la fin de l’application du poids propre de la 
voûte et de la poussée au vide (Figure IV.4-5(b)) permet de discerner une zone de concentration 
de contrainte au niveau de l’appui de voûte (zone (β) sur la figure). Il admet également une zone 
à risque de compression à la base du contrefort à l’extérieur (zone (γ) sur figure).  
Enfin, le tracé des taux de compression au dernier pas de temps convergé indique une 
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contrainte est le fruit de la redistribution des contraintes de compression au droit de la section 
fissurée.  
IV.4.2.5 Tracé des contraintes normales dans des sections 
particulières 
La Figure IV.4-6 indique les profils de contraintes normales au niveau du pied du contrefort 
et de l’embase de la fondation pour différentes valeurs de l’effort horizontal imposé au niveau de 
l’appui de la voûte. Le premier profil confirme que la fissure à la base du contrefort commence à 
se propager à partir d’un effort horizontal de l’ordre de 25 kN. A partir de ce moment, la 
redistribution des contraintes s’accélère et voit la contrainte de compression en fibre extérieure 
augmenter pour atteindre environ 2 MPa à la fin du calcul. Notons que le profil de contrainte réel 
(pour FH = 13kN) est entièrement comprimé. La non-convergence constatée provient 
probablement de la croissance rapide de la contrainte en fibre extrême lorsque la fissure 
traverse quasiment le mur. La rupture a lieu par écrasement en compression de la fibre 
extérieure à la base du contrefort.  
 
Figure IV.4-6: Tracé des contraintes normales en pied de contrefort (section AB) et sur l’embase de la 
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Le profil CD au niveau de l’embase de la fondation voit son profil de contrainte s’incliner à 
mesure que l’effort horizontal augmente. Néanmoins, la section reste entièrement comprimée et 
celà jusqu’à la rupture du contrefort. Notons que le profil de contrainte sous le chargement de 
poids propre de l’édifice présente un maximum de 0.2 MPa ce qui laisse penser que l’état limite 
ne sera pas atteint par rupture du sol sous une fondation. 
IV.4.2.6 Estimation de la marge de sécurité vis-à-vis de l’effort 
normal de compression 
La Figure IV.4-7 indique la cartographie des taux de chargement probabilistes avant la mise 
en charge des voûtes (a), sous chargement réel (b) et au dernier calcul (c). Rappelons que ce 
coefficient est :  
6· =  &º¾ ¼%,	©   (IV.4-2)
Si 6· = 0,  &º = 0, la section ne travaille pas. Si  6· = 1 le critère sur l’effort normal de 
compression est atteint et la rupture se produit par éclatement des blocs calcaires. L’obtention 
de l’effort critique  ~Ë{ d’un point de vue probabiliste corresponds à l’effort pour lequel le 
coefficient  Cs atteint 1. 
 
Figure IV.4-7: Tracé des taux de chargement probabilistes (a) avant la mise en charge de voûte, (b) 
chargement réel de la structure, (c) à la non convergence numérique 
Avant la mise en charge des voûtes, l’effort de compression est réparti sur l’ensemble de la 
section, ce qui conduit à un taux de chargement probabiliste faible et inférieur à 0.2. 
L’application du chargement réel de la voûte entraine une concentration de contrainte sur la 
fibre extérieure à la base du contrefort induisant un taux de chargement d’environ 0.3 
(équivalent à une marge de sécurité de 3). Enfin, juste avant la non convergence numérique, le 
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de sécurité de 1.25. Ainsi, il est possible de conclure que l’effort critique de rupture du contrefort 
(d’un point de vue probabiliste) est nécessairement supérieur à 37kN.  
IV.4.2.7 Influence de la rigidité du sol 
Il est intéressant d’estimer si le dévers est le fruit de la rotation de la fondation, de la flexion 
du contrefort ou des deux à la fois. Pour cela il a été réalisé deux calculs supplémentaires avec 
des raideurs de sol différentes. La modification des caractéristiques du sol implique une 
modification de la raideur en rotation de la fondation. La Figure IV.4-8 compare les lois de 
comportement pour un module de sol de 40 MPa, 120 MPa et 120 000 MPa. Sur cette figure 
l’origine du déplacement d’appuis correspond au déplacement après l’application du dévers.  
Ainsi, le déplacement tracé en abscisse est le supplément de déplacement après application du 
dévers. De plus, notons que les derniers points convergés de chaque courbe ne correspondent 
pas à la rupture du contrefort. 
Il est constaté que le déplacement après chargement réel de la voûte est de l’ordre de 3 mm 
pour une raideur de 120 000 MPa,  9 mm pour une raideur de 120 MPa et de 18 mm pour une 
raideur de 40 MPa. Cela permet de conclure premièrement que la part du dévers attribuée à la 
flexion élastique du contrefort est négligeable (environ 3mm). En revanche, la raideur du sol 
semble jouer un rôle bien plus important. 
Il est constaté également que dans tous les cas de figure, il est impossible d’atteindre un 
déplacement en tête de 7 cm sans rompre le contrefort. Par conséquent, ce déplacement ne peut 
pas être uniquement le fruit des déplacements ou déformations induits par le 
chargement  (rotation de fondation, ou plus probablement fluage du mortier lors des différentes 
phases de construction). Dans les deux cas, cela conduit à considérer que le dévers est en grande 
partie un dévers initial, avant chargement de la voûte. Nous parlerons donc par la suite du 
supplément de dévers conduisant à la rupture et non du dévers total. Le dévers initial pourrait 
quant à lui être dû au système d’échafaudages et de cintres utilisé pendant la construction, qui 
s’apparente à une voûte en bois prenant probablement appuis sur les contreforts, alors que leur 
mortier est en cours de durcissement, et donc fortement susceptible de se déformer de façon 
permanente. 
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IV.4.2.8 Influence du dévers initial sur la résistance du contrefort 
Notons que le calcul mené en grand déplacement a été réalisé sur la travée 4  présentant un 
dévers d’environ 7 cm. Or d’autres travées subissent un dévers 3 fois plus grand (21cm sur les 
travées 6, 7 et 8 les plus à l’Ouest de l’édifice). Cela a-t-il une influence sur la rupture du 
contrefort ? Pour répondre à cette question, un calcul similaire au précédent a été réalisé mais 
avec une  rotation appliquée initialement qui conduit à un dévers de 21 cm. Le tracé des courbes 
de comportement « force horizontale - déplacement horizontal » au niveau de l’appui de voûte 
permet de mettre en évidence que le dévers joue une influence mineure dans le comportement 
du contrefort (Figure IV.4-9). Sur cette figure, le déplacement à l’origine correspond également 
au supplément de déplacement après application du dévers. 
 
Figure IV.4-9: Influence du dévers initial sur le comportement à la rupture du contrefort 
Le mode de rupture est identique dans les deux cas et la diminution globale de résistance 
est le fruit du moment du second ordre induit par le chargement du poids propre de la structure. 
Cette figure visualise le fait que la rupture provient bien dans les deux cas d’une atteinte du 
critère de compression en pieds de mur et non d’un renversement. En conclusion, la marge de 
sécurité vis-à-vis de la ruine du contrefort vis-à-vis du chargement de poids propre, dans la 
configuration actuelle, est d’environ 3 quel que soit le dévers observé. Cette marge est donc 
vérifiée pour l’ensemble des contreforts de l’édifice. 
IV.4.3CONCLUSION 
L’analyse numérique du contrefort seul a été réalisée afin de déterminer son comportement 
mécanique sous l’action d’un effort horizontal provenant de la voûte. Sous le chargement réel, 
c’est-à-dire pour un effort horizontal de 12.7 kN, le contrefort est stable est présente une marge 
de sécurité de 3. Pour cet effort, le déplacement horizontal induit par le chargement au  point B 
est de l’ordre de 9 mm. L’hypothèse selon laquelle la voûte serait à l’origine des forts dévers 
mesurés in situ est de nouveau infirmée. La part la plus importante des dévers, dans ces 
conditions s’est nécessairement produite avant la mise en charge des voûtes. Il apparait que la 
rupture des contreforts se produirait par atteinte du seuil de compression dans la fibre 
extérieure à la base du contrefort. Enfin, la fondation semble suffisamment dimensionnée et le 
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IV.5 EXPLOITATION DES RESULTATS POUR LA MAINTENANCE DE 
L’OUVRAGE 
IV.5.1ANALYSE DE LA MARGE DE SECURITE 
Deux modes de rupture peuvent conduire à la ruine du système étudié : rupture de la voûte 
elle-même, par franchissement d’un déplacement critique d’appuis ØË{  correspondant à un 
excès de compression sur la fibre comprimée d’une section fissurée, et rupture du contrefort par 
franchissement d’un effort critique  ~Ë{ correspondant à un mécanisme similaire.  Nous avons 
vu dans le paragraphe IV.1.4 que l’étude de la stabilité du système voûte-contrefort consistait à 
analyser distinctement le comportement de la voûte et du contrefort. La synthèse est présentée 
à la  Figure IV.5-1.  
Figure IV.5-1: Analyse de stabilité du système voûtes-contrefort. 
L’intersection de ces deux courbes indique le point de fonctionnement calculé du système, 
noté  ½,%&%é au moment de la mise en charge des voûtes. Il correspond à un effort de 13 kN 
environ pour un déplacement d’appui de 9mm. Cependant, la comparaison de l’ouverture des 
fissures mesurées sur site avec celles obtenues à l’issue du calcul numérique de la voûte nous a 
conduit à estimer que le déplacement subit par les appuis de voûte depuis leur mise en charge 
est de 15mm. Le point de fonctionnement réel de notre système correspond davantage au 
point ½,é. La différence de 6mm reste à expliquer. Elle pourrait avoir pour cause le fluage des 
maçonneries du contrefort ou des fondations. Une étude approfondie du fluage des maçonneries 
n’a pas été réalisée et pourraient donner une perspective intéressante à cette thèse. Une autre 
hypothèse pourrait être liée au comportement du sol et à la fluctuation de la hauteur de la nappe 
phréatique. Néanmoins, d’un point de vue structurel, la méconnaissance de la cause réelle de ce 
déplacement ne remet pas en cause l’analyse en marge de sécurité que nous proposons. Nous 
savons désormais quelle est la marge de sécurité du contrefort et de la voûte par rapport à leur 
état critique propre. 
En effet, la Figure IV.5-1 indique l’effort critique et le déplacement critique à ne pas 
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point de vue probabiliste, est au moins égale à 3. Celle-ci est largement suffisante d’autant plus 
que l’effort de poussée au vide appliqué par la voûte sur le contrefort reste constant à mesure 
que le déplacement de l’appui B augmente. De plus, cette conclusion est vérifiée pour l’ensemble 
des contreforts au vu de la faible influence des dévers initiaux sur la résistance de ces derniers. 
Concernant le risque de rupture de la voûte elle-même, par atteinte d’un déplacement 
critique le critère de rupture établi précédemment a permis d’estimer une marge de sécurité de 
5 pour le déplacement réel observé et de 2 lorsque le déplacement atteint 7cm. On peut affirmer 
alors que le déplacement critique ØË{ à ne pas atteindre est au moins supérieur à 7 cm. Ainsi, 
dans le mesure où le déplacement réellement produit est estimé à 1.5 cm, il est possible de dire 
qu’il reste une marge en terme de déplacement d’au moins 5.5 cm. Cette indication permet au 
maître d’ouvrage de savoir simplement, à partir des données d’instrumentation, si le 
déplacement d’appuis se rapproche ou non de ce déplacement critique d’appui. Par ailleurs, dans 
la mesure où le profil de fissuration est relativement constant sur l’ensemble des voûtes à 
croisée d’ogive, il est possible de considérer que ces marges de sécurité sont applicables sur 
l’ensemble des voûtes. 
La méthode de vérification développée dans cette thèse présente aussi l’avantage d’étudier 
l’influence des tirants sur le comportement mécanique de la structure. Les tirants transversaux 
obliques révélés dans les combles pourraient contribuer à la stabilité de l’édifice. Cependant, 
dans la mesure où (1) leur tension n’a pas été mesurée, et (2) certains tirants semblent  relâchés, 
il est impossible de s’assurer de leur efficacité. L’annexe 2 présente toutefois une méthode de 
vérification des tirants dans l’hypothèse où ceux-ci seraient tendus et correctement ancrés. Cette 
méthode serait applicable sur d’autres ouvrages voûtés 
IV.5.2PROPOSITION D’UNE SOLUTION DE CONFORTATION 
La méthode de vérification dissociant le comportement de la voûte de celui de son appui 
donne également la possibilité de dimensionner simplement une éventuelle solution de 
confortation. Nous avons vu que le point de fonctionnement actuel de la voûte correspondait 
environ à un déplacement d’appui de 1.5 cm (déplacement obtenu à partir de la mesure des 
ouvertures de fissures). De plus, nous sommes en mesure de dire que le déplacement limite, à 
savoir le déplacement d’appui qui entrainerait la ruine de la voûte d’un point de vue 
probabiliste, est supérieur à 7 cm. Choisissons donc, pour se placer dans le sens de la sécurité, 
un déplacement limite de 7 cm. Dans ce cas, il reste une marge de déplacement admissible de 
l’ordre de 5.5 cm. On choisit alors arbitrairement, pour se placer de nouveau dans le sens de 
sécurité un déplacement admissible de 1 cm (qui correspond à une marge de sécurité en termes 
de déplacement au moins supérieure à 5). La solution de confortation consiste alors à mettre en 
place un système assurant une raideur suffisante pour s’opposer au déplacement limite Ø}{ de  
1 cm. La raideur de ce système de confortation est alors choisie de manière à ce que 
l’intersection de la loi de rappel avec la courbe de comportement de la voûte présente un 
déplacement de ØË{ = 1 cm soit un déplacement absolu de 2.5 cm (Figure IV.5-2). Ici la raideur 
du système de confortation est ainsi estimée à environ 13 kN/cm. 
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Figure IV.5-2: Dimensionnement de la solution de confortation 
Imaginons alors que le contrefort sous l’action de l’effort horizontal de la voûte voit son 
déplacement horizontal augmenter. Les causes de ce déplacement supplémentaire pourraient 
être, la diminution des propriétés mécaniques des maçonneries par dégradation physico-
chimique, la diminution des propriétés mécaniques du sol (par variation de la hauteur de la  
nappe phréatique). Alors progressivement, la poussée des voûtes serait reprise par les tirants et 
non plus par les contreforts jusqu’au point de fonctionnement Pf,2 correspondant au cas où le 
contrefort ne reprends plus aucun effort horizontal. Ainsi le déplacement horizontal reste 
bloqué à cette valeur. Le système de rappel est suffisamment rigide pour s’opposer au 
déplacement. On s’aperçoit bien ici que la solution de confortation doit être définie en termes de 
raideur et non en termes de résistance. 
Imaginons maintenant que cette solution de confortation consiste simplement à maintenir 
les déplacements horizontaux des appuis de voûte par le moyen de tirants transversaux reliant 
les appuis de voûte extérieurs en s’ancrant également sur l’appui de voûte central, au droit de la 
colonne (Figure IV.5-3).  
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L’ancrage de ces tirants au niveau de la colonne permet de bloquer le déplacement 
horizontal dans le sens Nord-Sud en tête de colonne. En considérant un tirant en acier de 
module d’élasticité égale E = 210 GPa, il est possible de calculer la section S nécessaire pour 
assurer la rigidité du système ¸& à partir de la loi de Hooke (Eq.(IV.5-1)) . Dans l’équation, L 
correspond à la longueur entre appuis de voûte soit L = 5.4 m. ¸& = N/*  (IV.5-1)
La section obtenue est de S = 0.334 cm². Si cette section est circulaire, son diamètre serait 
d’environ 7 mm. 
IV.6 CONCLUSION GENERALE DE LA PARTIE IV 
L’analyse structurelle développée dans cette partie est basée sur  l’étude historique et 
expérimentale de la bibliothèque (partie II) et l’obtention des paramètres matériaux 
homogénéisés des maçonneries (partie III).  
Pour estimer les marges de sécurité vis-à-vis de la stabilité des maçonneries, nous avons 
établi un critère de rupture en compression des maçonneries. Celui-ci a été exprimé sur la 
contrainte normale agissante maximale qui présente l’avantage d’être accessible directement 
lors du calcul à l’échelle de la structure. Ce critère est fondé sur la comparaison du diagramme 
des contraintes normales agissantes obtenues à l’aide de la simulation numérique à l’échelle de 
la structure avec le diagramme de contraintes normales résistantes obtenu au moyen d’une 
simulation de l’écrasement des blocs à l’échelle mésoscopique. Ce critère intègre deux 
coefficients. L’un, dit coefficient « de fonctionnement » intègre le fait  qu’une section de 
maçonnerie présente une résistance moyenne plus faible en flexion composée qu’en 
compression simple. L’autre est un coefficient partiel au sens des Eurocodes. Il considère  la 
dispersion sur la valeur de la résistance de la maçonnerie. 
La méthodologie choisie pour estimer la marge de sécurité de l’édifice vis-à-vis de sa ruine a 
consisté à étudier distinctement le comportement mécanique des voûtes et celui des contreforts. 
L’estimation de la marge de sécurité de l’édifice repose alors sur l’existence d’un point de 
fonctionnement qu’il s’agit de déterminer.  
L’étude d’une voûte à croisée d’ogive a montré que le déplacement d’appuis réellement subi 
par la voûte depuis sa mise en charge est de l’ordre de 1.5 cm, et que  les dévers observés sur les 
contreforts ont eu lieu avant ou lors de la mise en charge des voûtes. La marge de sécurité vis-à-
vis de la rupture des voûtes par éclatement des blocs en compression dans une section fissurée 
est estimée à 5. La rupture se situerait au niveau des reins des doubleaux. Les ouvertures de 
fissure mesurées sur site nous conduisent  à dire que cette marge de sécurité est valable pour 
l’ensemble des voûtes. 
En parallèle, l’étude du contrefort a montré que le déplacement élastique subi par les 
voûtes lors de leur décintrement est de  l’ordre du centimètre, ce qui confirme que la part 
élastique du déplacement dû à la poussée des voûtes n’est pas à l’origine des dévers mesurés. 
Pour ce chargement, la marge de sécurité vis-à-vis du critère  est estimée à 3. Par ailleurs, la 
rupture du contrefort surviendrait par écrasement des blocs en pied des contreforts. Le dévers 
initial n’a pas d’influence significative sur la résistance du contrefort. Enfin, la  fondation semble 
suffisamment dimensionnée. 
Partie IV Analyse structurelle 
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La synthèse a permis de confronter les résultats des deux études distinctes. Nous avons vu 
alors que le point de fonctionnent réel était légèrement décalé vers la droite par rapport au 
déplacement obtenu par simulation du contrefort et pourrait s’expliquer par le fluage des joints 
de mortier ou la surestimation de la raideur du sol. Enfin, nous avons vu que le 
dimensionnement de la solution de réparation consistait à mettre en place un système 
permettant d’assurer une raideur minimale pour éviter de dépasser un déplacement d’appui 
limite. 
Pour conclure, à la vue de ces résultats numériques, ainsi que de la stabilité des 
mouvements observés par l’instrumentation et de la recherche en archive, il est possible de dire 
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CONCLUSION GENERALE  
L’objectif général de ce travail était de proposer une méthodologie de diagnostic structurel 
d’édifices maçonnés anciens en vue d’une meilleure préservation de notre patrimoine 
architectural. La mise au point de cette méthode s’est appuyée sur un cas d’étude : la 
bibliothèque du CNAM. 
La revue bibliographique a permis de dresser un état de l’art dans le domaine. 
Premièrement, les principes constructifs de l’architecture gothique ont été exposés. 
Deuxièmement, les techniques d’auscultation des monuments historiques ont été présentées. 
Dans le cadre de l’étude de structures présentant une forte valeur architecturale et patrimoniale, 
nous avons vu que les techniques non destructives étaient à privilégier. Enfin, le matériau 
maçonnerie présente un caractère hétérogène non linéaire et anisotrope. Son étude peut être 
considérée à trois niveaux d’échelles : celle de ses constituants (échelle microscopique), celle de 
la maçonnerie en tant que matériau hétérogène (échelle mésoscopique) et celle à l’échelle de la 
structure (échelle macroscopique). Dans le cadre de structures de grande dimension, la stratégie 
de modélisation qui semble la plus adaptée est une analyse multi-échelle. Celle-ci permet de 
considérer le caractère hétérogène de la maçonnerie dans une modélisation à l’échelle de la 
structure. Cette méthodologie nécessite néanmoins la mise en place d’une démarche 
d’homogénéisation de la maçonnerie. 
La deuxième partie propose l’ensemble des investigations menées sur site. Premièrement, 
l’inventaire des pathologies constatées sur site a été réalisé. Il a été mis en évidence un profil de 
fissuration typique de voûte à croisée d’ogive dont les appuis s’écartent vers l’extérieur et des 
dévers prononcés des éléments porteurs tous portés vers l’extérieur. A partir de ces 
observations, 3 causes potentielles qui peuvent se combiner ont été proposées, à savoir : (1) 
action horizontale en tête de contrefort, (2) mouvement des fondations, (3) diminution des 
propriétés mécaniques. Une recherche en archive a conduit à rejeter certaines de ces causes et à 
mettre en évidence le fait que la majorité des dévers observés a probablement été occasionnée 
avant ou lors de la mise en charge des voûtes. L’auscultation des fondations a conduit également 
à exclure la mise en cause de la qualité des fondations. Les mesures effectuées grâce à 
l’instrumentation installée sur site depuis 3 ans a démontré  que les mouvements de l’édifice 
sont principalement d’origine climatique. Le deuxième objectif de la campagne d’investigation 
sur site fut de récolter les données nécessaires à la construction des lois de comportement 
mécaniques des maçonneries. Un relevé visuel minutieux, des auscultations radars, mesures de 
vitesse du son et prélèvements par carottage ont conduit à établir l’agencement et la 
morphologie des maçonneries en place et à distinguer 6 zones maçonnées distinctes. Les 
mesures de vitesse de propagation d’ondes ultrasonores ont révélé une différence de qualité des 
pierres pour chaque zone ainsi qu’une dispersion de caractéristiques mécaniques des blocs. 
Cette dispersion diffère pour chaque zone. Il convient de la considérer dans une démarche 
d’évaluation structurelle de l’édifice selon les recommandations européennes. 
La troisième partie a consisté à élaborer les lois de comportement des maçonneries. La 
construction d’une loi homogène a été menée à partir de la géométrie et des caractéristiques 
mécaniques des matériaux constitutifs de la maçonnerie. Tout d’abord, une campagne 
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expérimentale a été menée d’une part sur carottes de pierres prélevées sur site et d’autre part 
sur des matériaux équivalents à ceux en place sur l’édifice. Les essais menés  sur carotte ont 
confirmé la différence de résistance entre les différentes zones maçonnées ainsi qu’une forte 
dispersion des blocs en place. 
La seconde campagne expérimentale, sur matériaux équivalents, a consisté en une étude 
préalable du comportement mécanique des matériaux constitutifs pierre et mortier puis du 
comportement mécanique d’un assemblage composite pierre-mortier-pierre. Les mécanismes 
de ruptures des assemblages ont ainsi été appréhendés. En traction, le maillon faible de la 
maçonnerie se situe à l’interface pierre-mortier du fait de l’adhérence imparfaite entre les deux 
éléments. En compression, la faible épaisseur de joint de lit et la différence de rigidité des deux 
matériaux entraîne un effet de confinement du mortier impliquant une augmentation de sa 
résistance. Ainsi, la rupture survient au niveau de la pierre, de part et d’autre du joint. Une 
fissuration parallèle à l’axe de chargement au niveau des blocs fut également identifiée et 
confirme l’état de confinement du mortier. Ces profils de rupture doivent être considérés dans la 
modélisation mésoscopique afin de prédire au mieux le comportement mécanique de la 
maçonnerie. 
La revue bibliographique nous a conduit à l’utilisation d’une loi couplant plasticité et 
endommagement dans le but de simuler le comportement mécanique des géomatériaux pierre 
et mortier. Après une présentation du modèle utilisé, nous avons validé son utilisation en 
simulant les essais mécaniques menés sur matériaux équivalents. La simulation en compression 
du mortier et de la pierre a donné lieu par analyse inverse à une identification des 
caractéristiques mécaniques intrinsèques de ces matériaux. Ensuite, la modélisation de 
l’échantillon composite en compression a permis de vérifier que les phénomènes de rupture 
étaient bien reproduits (confinement du mortier et fissuration verticale des blocs).  
Par la suite, une identification des propriétés mécaniques des matériaux sur site a été 
présentée. L’absence de carottage dans certaines zones ainsi que la forte dispersion des 
propriétés mécaniques pour chaque zone nous a conduits à l’utilisation de méthodes non 
destructives pour l’obtention de paramètres mécaniques des pierres calcaire. Des courbes de 
corrélation entre vitesse du son et les propriétés principales des calcaires ont été élaborées à 
partir d’une large base de données issue de la bibliographie. Au sujet des mortiers, il a été 
considéré que les mortiers sur site présentent les mêmes caractéristiques mécaniques que ceux 
formulés en laboratoire selon les techniques de l’époque gothique. Cette hypothèse, n’est pas 
d’importance cruciale dans l’étude dans la mesure où il est observé que la résistance à la 
compression de la maçonnerie est fortement dépendante de la pierre en raison du confinement 
du mortier, cette hypothèse prend davantage d’importance en flexion composée comme nous 
l’avons vu, bien que là aussi, in fine, ce soit la zone comprimée de la pierre qui s’endommage. 
L’ensemble des données mécaniques, géométriques et morphologiques des maçonneries de 
chaque zone identifiée a été utilisée dans le but d’obtenir le comportement homogène des 
maçonneries. En traction, la faiblesse de l’interface a conduit à considérer la résistance de 
traction de l’interface pierre mortier. En compression, la modélisation non linéaire d’un essai 
uniaxial sur muret selon les recommandations normatives a conduit à estimer le comportement  
pré-pic et post pic des maçonneries des différentes zone. Ces données mécaniques homogènes 
sont utilisées dans un calcul à l’échelle de la structure de l’édifice. 
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Enfin une modélisation d’une travée de la bibliothèque a été présentée. Elle présente deux 
objectifs : (1) confirmer l’hypothèse selon laquelle les dévers sont quasi concomitants à la mise 
en charge des voûtes et (2) établir une marge de sécurité vis-à-vis de la stabilité actuelle de 
l’édifice. Premièrement, les choix de modélisation ont été présentés. Nous avons vu que la 
démarche de calcul consistait à étudier séparément les comportements de la voûte et du 
contrefort. Ces comportements sont intimement  liés dans la mesure où ils présentent une 
liaison commune, mais leur dissociation pour l’étude permet de quantifier le bénéfice d’un 
supplément de raideur horizontale sur le point de fonctionnement de l’ensemble, et par 
conséquent de vérifier assez facilement l’efficacité des tirants. Ensuite, un critère de rupture des 
maçonneries a été proposé. Il tient compte d’une part de la dispersion de résistance des calcaires 
et d’autre part du comportement d’une section à l’échelle mésoscopique soumise à différents 
types de chargement. Pour ce dernier, il a été mis en évidence par la modélisation qu’au droit 
d’une section fissurée, l’état de chargement de flexion composée implique un confinement non 
uniforme du joint de mortier qui entraine une diminution de la résistance homogénéisée. Ainsi, 
un critère de sécurité sur la vérification de l’effort normal à reprendre dans chaque section a été 
choisi. 
L’étude du comportement mécanique de la voûte à croisée d’ogive a permis par 
comparaison des ouvertures de fissures mesurées sur site et obtenues par le calcul d’estimer le 
déplacement réellement subi par les appuis de voûte, de l’ordre de 1.5 cm. Ensuite, pour ce 
déplacement, la marge de sécurité vis-à-vis de la rupture probabiliste de la voûte par éclatement 
des blocs en compression a été évaluée à 5. La rupture, interviendrait au niveau des reins des 
arcs doubleaux pour un déplacement d’appuis au moins égal à 7 cm. L’étude du contrefort a mis 
en évidence le fait que le chargement des voûtes lors de la construction a entrainé un 
déplacement de l’ordre de 1 cm confirmant le fait que la partie élastique du déplacement du à la 
poussée des voûte n’est pas à l’origine des dévers prononcés. Pour cet état de chargement, la 
marge de sécurité vis-à-vis du risque de ruine du contrefort, liée à la vérification du critère 
probabiliste, est au moins de l’ordre de 3.  Par ailleurs, la rupture du contrefort surviendrait par 
écrasement des blocs et non par renversement. 
Enfin une synthèse permet de confronter les deux lois de comportement de la voûte et du 
contrefort. Le point de fonctionnement réel de l’édifice est légèrement décalé par rapport au 
point initial obtenu par le calcul ce qui pourrait certainement s’expliquer par le fluage des joints 
de mortier et/ou la souplesse des fondations. Concernant le profil de fissuration, globalement 
similaire sur chaque travée, ainsi que la faible sensibilité du dévers vis-à-vis de la stabilité du 
contrefort, il est raisonnable de conclure que l’ensemble des travées de la bibliothèque présente 
un niveau de sécurité suffisant. Si l’on souhaite mettre en place un renfort métallique, l’analyse 
par la méthode du point de fonctionnement que nous avons proposé permet de le choisir en 
connaissance de cause. La solution de confortation consiste à mettre en place un dispositif 
suffisamment rigide pour empêcher les appuis de voûte de s’écarter. 
Ce calcul mécanique associé à la recherche en archive et la stabilité actuelle des 
mouvements permet ainsi de dire que l’état structurel de la bibliothèque est sain et ne présente 
pas de danger d’effondrement. Bien entendu, des hypothèses ont été formulées dans ce travail et 
il est important de les connaitre parfaitement pour prendre la meilleure décision possible. La 
confortation ne semble pas nécessaire à court terme, mais il reste intéressant de poursuivre 
l’instrumentation afin de contrôler les mouvements structurels de cet édifice d’une qualité 
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architecturale exceptionnelle. Si sur le long terme les mouvements de dévers s’amplifient, la 
mise en place du renfort sera nécessaire.  
Pour conclure, à partir de ce cas d’étude, il est proposé un organigramme simplifié de la 
démarche globale mise en place. Elle comprend cinq phases principales. La première dite de 
constatations consiste en une observation minutieuse des pathologies à partir desquelles sont 
proposées différentes causes possibles quant à leurs origines. Ensuite une phase d’investigation 
est essentielle dans le but d’une part de poursuivre l’enquête sur les causes et d’autre part de 
collecter les données nécessaires à l’élaboration des lois de comportements des maçonneries. La 
phase d’évaluation structurelle permet de vérifier ou de rejeter certaines causes et d’établir des 
marges de sécurité vis-à-vis de la stabilité de l’édifice. L’analyse rassemble l’ensemble des études 
(historiques, d’instrumentation, et d’évaluation de comportement structurel) afin de conclure 
sur les causes des pathologies, de prédire leur évolution et de définir le niveau de sécurité de la 
structure. Elle conduit finalement à la prise de décision quant à la poursuite ou non de 
l’instrumentation, et à la proposition d’une solution de confortation. 
Figure 1: Méthodologie globale de diagnostic structurel de monument historique 
Ces travaux de thèse ont ainsi permit de développer les aspects innovants suivants. 
- (1) Enfin l’analyse numérique d’une section de nervure fissurée a montré que plus 
on s’approchait de la rupture et plus la résistance de la section diminuait en raison 
du déconfinement progressif du joint de mortier. 
-  (2) Nous avons par ailleurs intégré les incertitudes de résistance des maçonneries, 
en distinguant les différentes zones maçonnées, à partir des mesures non 
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-  (3) La mise en place d’une méthode d’analyse multi-échelle qui permet de mener à 
bien un calcul à l’échelle de la structure à partir de considération micromécaniques. 
-  (4) L’analyse de l’ensemble voûte-contrefort a été menée en dissociant ces deux 
sous structures en raisonnant en point de fonctionnement de la structure. Cette 
dissociation a rendu possible un dimensionnement simple du système de 
confortation. 
Ces éléments peuvent être appliqués sur d’autres structures anciennes en maçonnerie de 
pierre. 
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De nombreuses perspectives sont envisagées afin d’améliorer la démarche proposée. 
Premièrement, il serait intéressant d’étudier et de développer un moyen non-destructif 
d’identification des propriétés mécaniques des mortiers de chaux historiques. Une revue 
bibliographique plus poussée dans le domaine constituerait un point de départ dans 
l’élaboration d’un outil fiable d’obtention des caractéristiques mécaniques. Nous avons vu 
succinctement que les tests d’arrachement s’attachaient à ce problème mais la question mérite 
d’être étudiée avec plus d’attention.  
Par ailleurs, la démarche d’homogénéisation a été validée à partir de la campagne 
expérimentale menée sur les matériaux équivalents, à savoir, pierre et mortier seuls puis 
matériau composite pierre-mortier-pierre. L’influence des joints montant n’a donc pas été 
considérée dans cette validation. Une campagne expérimentale sur murets de dimensions 
préconisées par la norme serait un moyen intéressant de validation de la démarche. De plus, la 
modélisation du matériau composite a permit, d’une part, d’estimer le coefficient de Drucker 
Prager du mortier et, d’autre part, de valider le modèle. Une démarche plus rigoureuse 
consisterait à mesurer le coefficient de Drucker Prager sur un échantillon de mortier seul et de 
valider ensuite le modèle avec ce coefficient obtenu.  
De plus, l’anisotropie initiale d’élasticité et de résistance de la maçonnerie n’a pas été 
considérée dans cette étude (seule l’anisotropie d’endommagement est considérée) dans la 
mesure où les flux de contrainte transitant dans la structure sont principalement orientés 
perpendiculairement aux joints de lit, qui est aussi la direction principale d’homogénéisation. 
Cependant, des chargements tels que les dénivellations d’appuis ou actions dynamiques 
pourraient entrainer une sollicitation plus complexe du monument. Dans ce cas de figure, la 
considération de l’anisotropie initiale serait un plus. 
A l’échelle du calcul de structure, plusieurs travaux pourraient être abordés. Nous avons vu 
que le point de fonctionnement actuel du système voûte-contrefort présentait un déplacement 
en pied d’appui plus important que celui estimé lors de la modélisation de la voûte. Cette 
déformation sous un chargement constant pourrait avoir pour cause le fluage des maçonneries 
ou des déformations du sol. Une étude du fluage des joints de mortiers permettrait d’identifier 
les paramètres de fluage à implémenter dans le modèle d’endommagement orthotrope.  
Enfin, un critère a été proposé afin de considérer le mode de rupture de la maçonnerie au 
droit d’une section fissurée soumise à un chargement de flexion composée. Lorsque le critère est 
atteint dans une zone, la ruine de la voûte est considérée. En réalité, la rupture dans une zone 
localisée implique la diminution du degrés d’hyperstaticité de la structure mais pas 
nécessairement la ruine totale de la structure. Une redistribution des contraintes de 
compression autour de la zone localement endommagée peut permettre à la structure de 
trouver un nouvel état d’équilibre. Une piste de recherche peut être envisagée dans le but de 
considérer ce mode de rupture observé à l’échelle mésoscopique dans le calcul à l’échelle de la 
structure. Il s’agit de techniques de remaillage consistant à détecter les sections fissurées et à 
remailler les éléments au droit de ces sections afin de considérer l’éclatement des blocs à 
l’échelle mésoscopique.  
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ANNEXES 
Annexe 1 : Elaboration des courbes de corrélation  
Il est présenté dans cette annexe, premièrement la méthodologie employée pour établir les 
courbes de corrélation, et deuxièmement les 7 courbes de corrélations.  
Méthodologie 
La méthodologie est présentée  pour établir la corrélation entre la résistance à la 
compression ¼%  et la vitesse ultra sonore d’une onde longitudinale 	. Celle-ci est répétée pour 
chacune de 6 autres corrélations. 
L’ensemble des  points expérimentaux récoltés 	,º, ¼%,º = -º, \º est tracé 
dans un premier temps sur un graphique. Il est à noter que chaque point représente la moyenne 
d’un moins six essais réalisés sur des échantillons extraits du même banc de la même carrière. 
La première étape consiste à déterminer une loi de corrélation ] entre les deux paramètres 
expérimentaux étudiés présentant le meilleur coefficient de corrélation R² (Figure IV.6-2(a) et 
équation (IV.6-1)). \%­ = ](-53Ç)  IV.6-1 
Ensuite, afin de considérer le fait que la dispersion des valeurs est proportionnelle à la 
valeur des mesures, on opère à un changement de variable (Figure IV.6-2(b)) permettant de la 
normalisation de la variable y53Ç (équation IV.6-2)). 6 =  \º\%­   IV.6-2 
      
(a)             (b) 
Figure IV.6-2 : (a) Courbe de corrélation, (b) Résistance normée ¼%,º/¼%,%­ et plage de normalité 
à niveau de confiance de 90% 
y = 2.1638E+00e7.0571E-04x 
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L’histogramme de la variable normé Y est présenté sur la Figure IV.6-3 indique que l’on 
peut considérer que la variable Y suit une loi normale. 
Figure IV.6-3 : Histogramme de la variable normée Y 
En faisant donc l’hypothèse que la variable Y suit une loi normale centrée en 1, on peut lui 
définir la plage de normalité à niveau de confiance de 90% (CIþ[%) de la variable Y (équation 
(IV.6-3)). Les deux bornes sont indiquées en rouge sur la (Figure IV.6-2(b)). fþ[% = Ñ68 − 1.64 9	(6) ,  6: + 1.64 9	(6)Ò = Ñfþ[%,½, fþ[%,·Ò  IV.6-3 
En réalité, cette plage de normalité dépends de -53Ç . On effectue  le changement de variable 
dans le sens opposé pour obtenir les bornes inférieures et supérieures sur le nuage de point 
(-53Ç , \53Ç ) (équation (IV.6-4)). Les deux bornes de cette plage de normalité sont enfin tracées 
autour du nuage de point (Figure IV.6-4). 
fþ[%-º = \697-º6:  Ñfþ[%,½, fþ[%,·Ò  IV.6-4 
 











































































































































































y = 2.1638E+00e7.0571E-04x 
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Lois de corrélation 
Paramètres 
matériaux 
Lois de corrélations 





CV  R2 
Rc - VP ¼Ü = 5.61 ∗ 10¿þ 	.ÿT 215 1150 34% 0.86 
Rc - ρ ¼Ü = 0.144 ∗ e   ,T[.[∗ 220 1150 36% 0.80 
ρ - Vp  =  946 ln(	) − 5561 220 1150 6% 0.84 
E0 - RC [ = 0.965 ¼Ü[.À[ 30 98 37% 0.77  – RC  = 0.152 ¼Ü[.W 15 43 10% 0.67 
Rt - Rc ¼ =  3.84 ln(¼Ü) − 6.49 35 90 34% 0.73 
 
Courbes de corrélation 
 
Figure IV.6-5 : Corrélation entre résistance à la compression et vitesse du son 
 
¼ = 5.61 ∗ 10−9 	î2.75        (¼2 = 0.86) 
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Figure IV.6-6 : Corrélation entre résistance à la compression et masse volumique apparente 
 
 
Figure IV.6-7 : Corrélation entre masse volumique apparente et Vitesse du son 
 
 =  946 Q3(	) − 5561     (¼ = 0.84) 
¼Ü = 0.144 ∗ e   ,T[.[∗     (¼ = 0.80) 
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Figure IV.6-8 : Corrélation entre module d’élasticité et résistance à la compression
 
Figure IV.6-9 : Corrélation entre coefficient de Poisson et résistance à la compression 
[ = 0.965 ¼Ü[.À[       (¼ = 0.77) 
 = 0.152 ¼Ü[.W       (¼ = 0.67) 
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Figure IV.6-10 : Corrélation entre Résistance à la traction et résistance à la compression 
 
¼ =  3.84 Q3(¼Ü) − 6.49      (¼ = 0.73) 
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Annexe 2 : Méthode de vérification des tirants 
obliques 
Cette annexe présente la méthode de vérification des tirants obliques mis à jour dans la 
bibliothèque. Pour que ces tirants travaillent, il est nécessaire que ce-ceux soit tendus, ce qui 
n’est vérifié dans notre cas d’étude. Si cette hypothèse était vérifiée, un simple calcul permettrait 
d’estimer leur influence sur le comportement global de l’édifice. Ces tirant sont fixés à mi-travée 
sous les fermes principales au niveau du poteau par un étrier et ancrés à l’extérieur des murs de 
part et d’autre de l’édifice (Figure IV.6-11). Le tirant présente une longueur entre l’extérieur et le 
poteau de 5.8 m. Sa section rectangulaire est de 0.01*0.05 m². Des essais de traction en 
laboratoire ont permis d’estimer son module d’élasticité E = 96GPa et sa limite d’élasticité 
Re=182 MPa. 
 
Figure IV.6-11: Schématisation des tirants obliques 
Le tirant joue un rôle de rappel dont la loi peut être identifiée. La tension et la variation de 
longueur sont reliées par la loi de Hooke. ¶∆* = N*  (IV.6-5)
Où ¶ est la tension du tirant,  le module d’élasticité, S  la section du tirant, * la mi-longueur 
du tirant et ∆* la variation de longueur entre le point central sous le poteau et l’extérieur du 
mur. Notons que l’effort de rappel qui nous intéresse ici est celui porté par l’axe horizontal ¶	 . 
Ainsi la loi de rappel devient : ¶	∆* = N* 69 () (IV.6-6)
Pour être plus rigoureux il serait nécessaire de considérer la raideur verticale de la 
charpente à mi-travée car l’hypothèse selon laquelle le point d’ancrage intermédiaire des tirants 
est fixe est optimiste. Ce calcul n’a pas été réalisé et nous estimons en première approximation 
que le point d’ancrage est fixe. 
L’application numérique conduit à une raideur vis-à-vis de l’effort horizontal de 75kN/cm. 
Nous avons vu par ailleurs que les tirants ont certainement été montés au milieu du 19ème siècle 
et que le système de mise en tension par clavette ne permet pas de générer de tension excessive. 
Dans ces conditions, il est possible d’émettre l’hypothèse que le  déplacement correspondant au 
point de fonctionnement actuel avait déjà été globalement atteint à l’époque de la pose du tirant, 
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La loi de rappel du tirant est confrontée à la loi de comportement de la voûte (Figure 
IV.6-12). Imaginons alors que le contrefort sous l’action de l’effort horizontal de la voûte voit son 
déplacement horizontal augmenter. Les causes de ce déplacement supplémentaire pourraient 
être, la diminution des propriétés mécaniques des maçonneries par dégradation physico-
chimique, la diminution des propriétés mécanique du sol par variation de la hauteur de la  nappe 
phréatique. Alors progressivement, la poussée des voûtes serait reprise par les tirants et non 
plus par les contreforts. On s’aperçoit que dans ce cas de figure le plus défavorable, le tirant est 
capable de reprendre entièrement la poussée des voûtes et ce dès un incrément de déplacement 
de l’ordre du demi-centimètre. Par ailleurs la tension de rupture ¶ calculée à partir de la 
limite d’élasticité du métal est de 91 kN soit une marge de sécurité vis-à-vis de la poussée de la 
voûte d’environ 7. 




















Loi de comportement voûte
loi de rappel du tirant
ktirant=75kN/cm
Pf,réel
Trupture=91kN

